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Sommaire 
L’objectif de cette thèse est de contribuer à l’étude du comportement sismique des fondations 
superficielles et d’offrir de nouveaux outils pour le traitement de problèmes pertinents, orientés 
vers la nouvelle philosophie de conception parasismique des structures : la conception basée sur la 
performance (« performance-based design »). On a travaillé suivant quatre axes d’approche sur la 
problématique de la thèse : 
a. Reconnaissance des caractéristiques principales du problème par l’examen de ruptures 
sismiques de structures réelles. Cet effort a abouti à la création d’une base de données d’environ 
200 structures qui ont subi une rupture par perte de capacité portante au niveau de la fondation. 
b. Approche théorique pour la détermination de la capacité portante sismique d’un système 
de fondation. On a traité le problème de la capacité portante sismique d’une semelle circulaire sur 
un sol purement cohérent hétérogène par l’approche cinématique du Calcul à la Rupture. Les 
solutions établies nous ont permis de proposer une modification/extension des procédures de 
conception existantes qui sont incorporées dans les normes de conception parasismique 
européennes (Eurocode 8).   
c. Approche expérimentale pour la validation de la solution théorique établie. Une 
collaboration avec le LCPC – Centre de Nantes a abouti à la planification des trois séances 
d’essais en centrifugeuse. Les deux premières séances sont incluses dans la thèse et portent sur la 
détermination de la capacité portante d’une semelle circulaire sur sol cohérent sous chargement 
quasi-statique.  
d. Développement d’un outil intégré permettant la mise en œuvre d’analyses dynamiques 
efficaces pour la prise en compte de l’interaction sol-structure non-linéaire au niveau de la 
fondation. On a développé un nouveau modèle de macroélément pour le système sol-fondation. Le 
macroélément est utilisé comme élément de liaison à la base de la superstructure et reproduit les 
effets non-linéaires qui ont lieu au niveau de la fondation lors d’une sollicitation sismique. Le 
modèle proposé comporte deux mécanismes en couplage : la plastification du sol et le décollement 
qui peut se produire sur l’interface sol-structure. L’objectif de cet outil est de permettre d’effectuer 
de manière efficace un grand nombre d’analyses de structures dynamiques non-linéaires. 
L’objectif ultérieur de nos développements est d’enrichir les normes de conception parasismique 
actuelles et de les orienter vers une philosophie de conception basée sur la performance des 
structures lors d’un séisme. 
Abstract 
The objective of this thesis is to contribute to the study of shallow foundations under seismic 
excitation and to offer new tools for the treatment of related problems in engineering practice, with 
a particular focus on performance-based design. The undertaken research was organized following 
four axes of approach:  
a. Identification of the main characteristics of the problem by examining real foundation 
seismic failure. This effort led to the creation of a database of approximately 200 structures of all 
types that suffered a seismic failure at the foundation level. 
IV 
b. Theoretical approach for the determination of the seismic bearing capacity of shallow 
foundations. The problem of a circular footing on a heterogeneous purely cohesive soil was treated 
with the kinematic approach of the Yield Design theory. The established solutions suggest a 
significant extension of the design procedures incorporated in the European earthquake-resistant 
design norms by introducing three-dimensional footing geometry and soil heterogeneity. 
c. Experimental approach for the validation of the established theoretical results. A project 
with the French Central Laboratory of Bridges and Highways (Laboratoire Central des Ponts et 
Chaussées) was undertaken, focusing on the determination of the bearing capacity of the 
configuration treated in the theoretical approach through centrifuge tests.  
d. Development of a tool for efficient non-linear dynamic soil-structure interaction analyses. 
A new macroelement model has been developed comprising two coupled non-linear mechanisms: 
the irreversible soil behaviour via a bounding surface hypoplastic model and the uplift that may 
take place in the soil-foundation interface via a phenomenological non-linear elastic model.  
The perspective of these contributions is to enrich the existing design norms by orienting them 
towards the promising performance-based design philosophy. 
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Présentation  
Le besoin d’étudier le « comportement sismique des fondations superficielles » et le désir de 
progresser « vers la prise en compte d’un critère de performance dans leur conception », comme 
il est suggéré par le titre de cette thèse, forment un sujet de recherche d’intérêt qui n’est pas 
uniquement académique.  C’est la « pratique quotidienne » des ingénieurs qui a motivé cette thèse 
et c’est à cette même pratique que le résultat de ce travail doit éventuellement retourner.  
La prédiction de la réponse sismique des fondations se pose comme un problème courant dans le 
domaine du génie civil et parasismique et la raison n’est autre que le grand nombre de dommages 
signalés au niveau de la fondation de structures de génie civil, en particulier lors de séismes très 
récents. La philosophie de conception basée sur le calcul des déplacements permanents 
(displacement-based design) et sur l’établissement d’une série de critères de performance de la 
structure (performance-based design), semble constituer le chemin à suivre pour concevoir des 
systèmes de fondations plus performantes contre l’action des sollicitations sismiques.  
Le présent travail vise à contribuer à la poursuite de cette démarche. La thèse s’inscrit dans le 
cadre de recherche qui a commencé au sein du Laboratoire de Mécanique des Solides, 
essentiellement après le séisme de Guerrero – Michoacán (Mexique, 19 Septembre 1985). Après 
ce séisme, plusieurs milliers de bâtiments dans la Ville de Mexico ont été fortement endommagés 
au niveau de la fondation. La problématique autour de ces dommages particulièrement étendus a 
conduit à l’étude de la capacité portante sismique des fondations superficielles et à un effort 
d’évaluation des déplacements résiduels au niveau de la fondation, concrétisé notamment par le 
développement du concept du macroélément. 
La thèse est divisée en quatre chapitres. 
Le premier chapitre est consacré à une présentation générale de la problématique. Nous 
commençons par une description qualitative des ruptures de fondations observées sur site. Une 
base de données y est constituée concernant les structures qui ont subi une rupture sismique au 
niveau de la fondation. Nous insistons notamment sur le fait que les ruptures sismiques sont mises 
en évidence par des déplacements et des rotations excessifs au niveau de la fondation. Ainsi, on est 
amené à la méthodologie de conception basée sur les déplacements où l’on tente de mettre à profit 
l’apparition des déplacements résiduels pour une conception plus performante de la structure. Les 
éléments nécessaires pour la mise en œuvre de cette méthode de conception sont d’une part, la 
prise en compte de phénomènes non-linéaires qui causent l’apparition des déplacements résiduels 
et, d’autre part, l’évaluation de l’interaction dynamique sol-structure (IDSS) qui conduit à la 
détermination précise des réponses du sol et de la structure. Après un bref exposé des méthodes 
principales pour l’évaluation de l’IDSS, nous introduisons le concept du macroélément. Le 
macroélément est un élément de liaison entre la structure et le système sol-fondation permettant la 
prise en compte des non-linéarités et irréversibilités au niveau de la fondation dans une analyse 
d’IDSS. Le développement du macroélément est abordé au chapitre 4. 
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Le deuxième chapitre traite le problème de la capacité portante sismique des fondations 
superficielles, étape essentielle dans la procédure de développement du macroélément. Nous 
étendons les solutions disponibles pour la capacité portante sismique des fondations au cas d’une 
semelle circulaire reposant à la surface d’un sol purement cohérent hétérogène. Ainsi, les résultats 
présentés ici, combinés avec les résultats déjà disponibles pour les semelles filantes, couvrent les 
deux formes géométriques « extrêmes » (semelle filante – semelle circulaire) pour les fondations 
superficielles. La sélection d’un sol purement cohérent est conforme aux observations sur site : ce 
sont les argiles molles et les sables en comportement non drainé qui sont principalement touchés 
par un dépassement de portance lors d’un séisme. Le problème est traité par l’approche 
cinématique du Calcul à la Rupture. Nous y utilisons une méthode analytique récente, pour le 
traitement de champs de vitesse virtuelle tridimensionnels. La capacité portante est présentée sous 
la forme de surfaces tracées dans l’espace de paramètres de chargement du système ; les 
paramètres de chargement considérés sont les forces résultantes agissant sur la semelle ainsi que 
les forces d’inertie dans le volume de sol lors de la sollicitation sismique.        
Le troisième chapitre présente une série d’expériences sur modèle réduit ayant comme objectif la 
détermination de la capacité portante d’une semelle circulaire sur un sol purement cohérent. Les 
essais ont été effectués dans la Centrifugeuse du LCPC – Centre de Nantes. Deux séances d’essais 
ont été exécutés1 : la première portait sur la capacité portante de la semelle sous une force verticale 
centrée. La deuxième était consacrée à la détermination de la capacité portante sous une force 
inclinée et excentrée. Les essais visent à fournir des résultats utiles pour la validation de la 
solution théorique établie.  
Finalement, le quatrième chapitre présente le développement du macroélément pour l’interaction 
dynamique sol – structure. Nous donnons d’abord un bref exposé des travaux existants sur le 
concept du macroélément. Ensuite, nous présentons les principes de développement suivis. Le 
macroélément est muni d’une loi de comportement écrite en termes de forces et de déplacements 
généralisés de la fondation. La partie linéaire de cette loi est reproduite par les impédances 
dynamiques de la fondation. La partie non linéaire comporte deux mécanismes. Le premier, 
d’origine matérielle, est dû au comportement irréversible du sol de fondation. Ce mécanisme est 
décrit par un modèle de plasticité : nous adoptons un modèle appartenant à la famille des modèles 
hypoplastiques, particulièrement adaptés pour la description du comportement sous chargement 
cyclique. Un élément novateur par rapport aux modèles précédents pour le macroélément est que 
la surface de charge pour le modèle de plasticité est considérée indépendamment des surfaces des 
charges ultimes établies au Chapitre 2. Le deuxième mécanisme, d’origine géométrique, est dû aux 
conditions de contact unilatéral sur l’interface sol-fondation permettant le décollement de la 
fondation. Ce mécanisme est parfaitement réversible : il est décrit par un modèle d’élasticité non-
linéaire qui tente de reproduire, de manière phénoménologique, la réduction de la rigidité de la 
fondation due au décollement. Le macroélément est finalement validé par sa mise en oeuvre dans 
des cas d’IDSS de structures réelles simples. 
 
                                                 
1 Une troisième séance est déjà planifiée et porte sur la reproduction d’une vraie rupture sismique au niveau de la 
fondation d’une structure en laboratoire. Le séisme sera simulé en vol par l’utilisation d’une table vibrante installée 
dans la nacelle de la centrifugeuse.  
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Chapitre 1 
Introduction 
 
En bref… 
Ce premier chapitre constitue une introduction à la problématique de la thèse et décrit le 
cadre général dans lequel ce travail est situé. Il est divisé en trois parties. La première expose la 
motivation qui a conduit à la réalisation de cette recherche. Le besoin d’étudier le 
comportement sismique des fondations superficielles trouve son origine dans l’observation du 
grand nombre de structures qui ont subi un endommagement significatif de leur système de 
fondation lors d’un séisme. À partir de nombreux exemples de ruptures au niveau de la 
fondation, on essaie de classifier les types de dommages rencontrés et de décrire leurs 
caractéristiques principales. Quels sont les systèmes de fondation les plus vulnérables ? Quels 
sont les types de sols concernés ? Quelles sont les conséquences d’une rupture de fondation sur 
le comportement global de la structure ? Ce sont les questions auxquelles on tente de répondre. 
La deuxième partie est consacrée à une brève description de la philosophie émergente de 
conception parasismique des structures et de son application dans le cas des fondations 
superficielles. Il s’agit de la conception basée sur l’évaluation de déplacements résiduels de la 
structure après le séisme, désignée par la terminologie « displacement – based design ». L’idée 
directrice de cette méthode de conception est que l’on permet le développement de déplacements 
permanents au niveau de la fondation à condition qu’ils restent inférieurs à une limite 
prescrite. En se référant au modèle classique de Newmark, l’action dynamique appliquée sur la 
structure pendant un séisme dépasse pendant quelques instants la « résistance » de la structure 
et des déplacements résiduels sont produits. Ainsi, on peut procéder à un dimensionnement de 
la structure beaucoup plus économique, mais, en revanche, on est obligé d’avoir une méthode 
précise pour l’évaluation des déplacements induits. Du point de vue théorique, on doit 
introduire dans la description du problème les non-linéarités qui entraînent l’apparition des 
déplacements résiduels. L’étape suivante est alors la définition des limites pour les 
déplacements, qui vont garantir la sécurité et la fonctionnalité de la structure après le séisme. 
C’est ce que l’on appelle « performance – based design ».             
Finalement, dans la troisième partie on donne un bref exposé de la théorie de 
l’interaction dynamique sol – structure (IDSS) : c’est la théorie qui permet de traiter de manière 
efficace le problème complexe de l’interaction entre le sol et la superstructure et de déterminer 
leurs réponses sous l’action d’une sollicitation sismique donnée. La présentation des méthodes 
principales pour l’évaluation de l’IDSS, nous amène à l’introduction du concept du 
« macroélément » dont le développement est l’objectif principal de cette thèse. La comparaison 
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du macroélément avec les autres méthodes d’IDSS met en évidence ses particularités en 
permettant de souligner ses avantages et d’envisager les étapes à suivre pour son 
développement. Ce sont effectivement ces étapes qui fournissent le fil de l’exposé aux chapitres 
suivants. 
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1 Introduction 
1.1 Ruptures sismiques des fondations 
La fondation est la partie d’une structure qui garantit le transfert en sécurité des charges de la 
structure au sol. Habituellement cachés en sous sol (et fréquemment inaccessibles ou simplement 
négligés lors des inspections après un séisme), les systèmes de fondation sont aussi soumis à 
l’action des sollicitations sismiques et ils sont endommagés avec des conséquences parfois très 
graves pour la structure. La première question qui se pose dans l’étude du comportement sismique 
des fondations est alors : quels sont les caractéristiques d’une rupture sismique au niveau de la 
fondation ?    
Le premier objectif de cette étude a porté donc sur deux aspects :  
i.  Créer une base de données contenant des structures spécifiques endommagées au 
niveau de leur fondation lors d’un séisme. Les séismes les plus importants des dernières 
décennies ont été examinés et une recherche bibliographique a été effectuée comportant : des 
rapports et des comptes rendus de missions d’inspection après grands séismes, des articles 
(journaux – congrès) et des volumes spéciaux consacrés à quelques grands séismes récents, des 
données disponibles sur le web etc. La base de données créée comporte des informations sur le 
type de la structure endommagée et sa fondation, sur les caractéristiques du sol et du séisme ainsi 
qu’une description qualitative et, si possible, quantitative de la rupture (déplacements et rotations 
permanents etc.). Le contenu de ce paragraphe est le fruit de l’examen critique de la base de 
données créée.    
ii. Décrire les types possibles d’endommagement sismique des structures au niveau 
de la fondation. L’accent a été mis sur les endommagements dus à une perte de la capacité 
portante au niveau de la fondation, alors que les cas de phénomènes de grande échelle 
(liquéfaction, glissement de terrain, rupture de failles) ont été écartés. 
La liquéfaction et le dépassement de la capacité portante ont été identifiés comme les deux 
mécanismes principaux pour les ruptures sismiques de fondations. Même s’il s’agit de 
mécanismes essentiellement inséparables en réalité, on a décidé d’insister sur le deuxième qui est 
le mécanisme le plus pertinent pour les développements subséquents de cette thèse.    
1.1.1 Séismes « historiques » du génie parasismique géotechnique 
Tant du point de vue de pertes de vies humaines que de l’impact sur les ressources, quelques 
séismes se trouvent parmi les désastres naturels les plus calamiteux de l’histoire de l’humanité. 
L’effet dommageable des séismes sur tous les types de structures de génie civil a été très tôt 
reconnu, même en relation avec le comportement des fondations des structures. Sur la Figure 
1.1(a), une gravure ancienne représente les conséquences dévastatrices du séisme de Lausanne 
(Suisse) de 1584. Il est frappant que le peintre de l’époque représente les bâtiments de Lausanne 
intacts, mais mettant en évidence une énorme rotation au niveau de la fondation. De plus, le sol 
apparaît comme ayant subi une rupture à grande échelle. Des images semblables ont été 
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répertoriées 280 ans plus tard, après le séisme de Niigata (Japon) de 1964, comme cela est 
présenté sur la Figure 1.1(b). Même si ces ruptures étaient dues à la liquéfaction du sol, elles 
mettent en évidence les caractéristiques principales d’une rupture sismique en fondation : grands 
tassements et rotations permanents et intégrité structurale relativement élevée.  
 
(a) (b) 
Figure 1.1 – (a) Séisme de Lausanne (Suisse) de 1584 et  (b) Séisme de Niigata (Japon) de 1964. 
(Source : NISEE Library, http://nisee.berkeley.edu) 
 
Les séismes de San Francisco (États-Unis) de 1906 et de Kanto (Japon) de 1923 
Les séismes qui ont donné la première motivation pour une étude systématique du comportement 
des structures de génie civil sous sollicitations sismiques, ont été les séismes de San Francisco 
(Etats-Unis) de 1906 et de Kanto (Japon) de 1923. Du point de vue géotechnique, après le séisme 
de Kanto, un grand nombre de ruptures de ponts a été observé. Ces ruptures étaient dues aux 
grands déplacements verticaux et aux rotations permanentes au niveau de la fondation des piles 
des ponts, conduisant à une rupture générale du système structural entier, comme présenté sur la 
Figure 1.2. Après les séismes de San Fransisco et de Kanto, les premières normes pour la 
conception parasismique (géotechnique et structurale) des ouvrages ont été introduites. 
 
 
Figure 1.2 – Le séisme de Kanto (Japon) de 1923. Grands tassements  et rotations au niveau de la  
fondation de piles de ponts. (Source : NISEE Library, http://nisee.berkeley.edu) 
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Le séisme de Niigata (Japon) de 1964 
Presque 40 ans après le séisme de Kanto, un autre séisme au Japon a été un facteur déclenchant de 
l’étude systématique du phénomène de liquéfaction des sols et de ses conséquences sur la réponse 
des fondations des structures. Pendant le séisme du 16 Juin 1964, de nombreux bâtiments de la 
ville de Niigata (Japon) ont subi des ruptures à grande échelle dues à la perte de capacité portante 
de leurs sols de fondation. Plusieurs structures ont présenté des tassements de l’ordre de 1m 
accompagnés par de grandes rotations permanentes. La rotation permanente d’un bâtiment à 
Kawagichi-Cho a même été 80o degrés. Plusieurs structures voisines ont subi une rotation un peu 
moins grande. Les ruptures des bâtiments de l’ensemble de Kawagichi-Cho sont présentées sur la 
Figure 1.1(b) et la Figure 1.3. Le pont de Showa a subi une rupture totale due aux déplacements 
horizontaux de ses fondations (Seed & Idriss, 1967).   
  
 
  
Figure 1.3 – Les ruptures par perte de capacité portante des fondations du complexe de bâtiments de 
Kawagichi-Cho, après le séisme de Niigata (Japon, 1964). (Source : NISEE Library, 
http://nisee.berkeley.edu) 
 
Plusieurs événements sismiques, postérieurs au séisme de Niigata, ont enrichi nos connaissances 
sur la liquéfaction et sur ses conséquences négatives pour la capacité portante des fondations. 
Parmi eux, on cite les séismes de : San Fernando (Etats-Unis, 1971), Miyagiken-Oki (Japon, 
1978), Loma Prieta (Etats-Unis. 1989), Luzon (Philippines, 1990), Kobe (Japon, 1995), Koçaeli 
(Turquie, 1999) etc.  
Le séisme de Guerrero-Michoacán (Mexique) de 1985 
Alors que le phénomène de la liquéfaction a été soigneusement étudié après 1964 (à un tel degré 
qu’il y a eu une tendance à associer tout cas de grands tassements et rotations avec la présence 
potentielle de liquéfaction), le séisme de Guerrero-Michoacán (Mexique, 1985) a révélé plusieurs 
cas de rupture de fondations dues à des raisons autres que la liquéfaction. Dans la Ville de Mexico, 
8 1. Introduction  
 
après l’événement de 1985, 13% des dommages subis par les structures ont été attribués à un 
comportement insatisfaisant du système de fondation. Dans plusieurs cas, de grands tassements de 
l’ordre de 1m et de grandes rotations ont fait penser à une rupture générale du sol en cisaillement. 
De plus, 13.5% de tous les bâtiments de 9 à 12 étages (principalement fondés sur des pieux 
flottants) ont été endommagés sévèrement (Pecker et al., 1996, Romo & Auvinet, 1991). Une 
autre constatation importante portait sur le fait que 40% de toutes les structures endommagées ont 
mis en évidence des ruptures d’un ou plusieurs de leurs étages supérieurs. Une telle distribution 
des ruptures a été attribuée au mouvement oscillant et à l’impact subséquent des superstructures 
adjacentes (Mendoza & Auvinet, 1988). Après le séisme de Guerrero-Michoacán, l’intérêt s’est 
porté sur l’étude de la capacité portante sismique des fondations superficielles et profondes.      
 
  
Figure 1.4 – Endommagements des structures au niveau de la fondation après le séisme de Guerrero-
Michoacán (Mexique, 1985). (Images communiquées par Alain Pecker) 
  
1.1.2 Description des ruptures sismiques de fondations 
Ruptures sismiques de fondations : Susceptibilité des sols 
La première question qui se pose dans un effort d’identification et de classification des ruptures 
sismiques de fondations est : quels sont les sols où les ruptures se sont produites ? Théoriquement, 
une rupture au niveau de la fondation pourrait avoir lieu indépendamment des caractéristiques du 
sol à cause, par exemple, d’une conception inadéquate de la fondation. Néanmoins la grande 
majorité des ruptures sismiques de fondations répertoriées dans la littérature sont survenues dans 
des sols généralement faibles comme les sols argileux mous, les sols limoneux, les sables de faible 
densité etc.   
Susceptibilité du point de vue du potentiel de liquéfaction et de l’amplification de l’excitation 
sismique. Il est généralement reconnu (sans que cela ne soit une règle absolue), que les sols mous 
tendent à amplifier la réponse sismique des terrains et par conséquent, conduisent à des 
endommagements potentiels plus sévères des superstructures et des fondations. Par exemple, les 
conditions locales de site et d’horizon phréatique ont joué un rôle primordial dans la ville de 
Kirovakan lors du séisme extrêmement mortel de Spitak (Arménie, 1988). La majorité des 
bâtiments endommagés étaient concentrés dans une région qui avait été auparavant un marais 
(Eartquake Spectra, 5, S1). Un autre exemple très parlant est le cas du séisme de Guerrero-
Michoacán (Mexique, 1985) pendant lequel la Ville de Mexico, construite sur un large bassin 
sédimentaire de sol mou, a été fortement endommagée malgré le fait que l’épicentre du séisme 
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était positionné à une distance de 380km au Nord-Ouest de la ville (Earthquake Spectra, 4, S3-
S4). On peut généralement attendre des ruptures de fondations dans : 
1. des couches de forte épaisseur de sols mous,  
2. des sols qui mettent en évidence une capacité portante faible, 
3. des sols qui sont susceptibles de se liquéfier, 
4. des sols qui possèdent un horizon phréatique élevé. 
Susceptibilité du point de vue de la résonance du système sol – superstructure. Un second aspect 
concernant la susceptibilité d’une couche de sol vis-à-vis d’une rupture potentielle, provient de la 
relation entre la fréquence naturelle de la couche et la fréquence naturelle de la superstructure. 
Lors du séisme de Guerrero-Michoacán (Mexique, 1985), la plupart des structures endommagées 
au niveau de la fondation ont été trouvées dans la partie ouest de la ville. Le phénomène a été 
expliqué en observant que dans cette partie de la ville, la majorité des bâtiments (de 9 à 12 étages) 
mettaient en évidence une fréquence naturelle voisine de la fréquence naturelle de la couche de sol 
de fondation. Des études après le séisme, ont révélé que, pour des fréquences naturelles basses 
(sols mous), la fréquence naturelle de la couche de sol de fondation n’est pas affectée 
considérablement par la présence de la structure quel que soit le type de fondation utilisé (Romo & 
Auvinet, 1991). Ainsi, la résonance potentielle d’une superstructure élancée sur une couche de sol 
mou peut entraîner une sollicitation très forte sur la structure et la fondation et par conséquent il 
convient, si possible, de l’éviter. Les remarques précédentes sont explicitées sur la Figure 1.5. 
 
 
Figure 1.5 – Interaction sol-structure pour différents types de fondations : réponse du point A au 
niveau de la surface du sol (Romo & Auvinet, 1991) 
 
On peut conclure que la rigidité de la superstructure et de la fondation doivent toujours être 
considérées par rapport à la fréquence naturelle de la couche du sol de fondation.  
Description de la sollicitation au niveau de la fondation 
Afin de classifier et de mieux comprendre les types de ruptures sismiques des fondations, on 
présente une description simplifiée des caractéristiques des sollicitations qui se développent au 
niveau de la fondation lors des chargements statiques et sismiques. 
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En ce qui concerne les chargements statiques, les efforts actifs au niveau de la fondation tirent leur 
origine de la superstructure. Dans la pratique, et en se référant aux fondations superficielles, ces 
efforts peuvent être décrits par les forces verticale et horizontale résultantes (N, V) et par le 
moment résultant (M) à l’interface sol-structure. La stabilité de la fondation est assurée au moyen 
de l’inégalité symbolique fondamentale du système : 
(1.1) Actions Résistance≤  
L’action des efforts , ,N V M  contribue à la partie gauche de (1.1). La partie droite de (1.1) dépend 
des caractéristiques de résistance du sol et l’on suppose qu’elles sont indépendants des actions. Par 
conséquent, la seule façon de violer la relation (1.1) est par l’augmentation de la partie gauche.  
Dans le cas de chargements sismiques, le système superstructure - sol - fondation est sollicité par 
l’incidence des ondes sismiques. L’excitation de la masse du sol ajoute dans la partie gauche de 
(1.1) l’action des forces d’inertie dans le sol en même temps que la réponse inertielle de la 
superstructure (à travers l’interaction sol-structure) modifie les efforts résultants , ,N V M , qui sont 
exercées sur la fondation. Cela conduit à une augmentation de l’effet des Actions dans (1.1). En 
outre, contrairement aux chargements statiques, une sollicitation sismique affecte aussi la partie 
droite de (1.1). Ainsi, pour les sols cohérents, l’action des cycles de chargement d’un séisme  peut 
entraîner une dégradation de la résistance au cisaillement non drainée ; pour les sols granulaires, 
l’augmentation de la pression interstitielle entraîne une réduction de la résistance, qui peut amener 
le sol jusqu’à une perte totale de sa capacité de résistance : c’est le phénomène de la liquéfaction. 
On en conclut que, lors d’un chargement sismique, il est possible d’avoir une rupture au niveau de 
la fondation en violant (1.1) par une augmentation de l’effet des Actions combinée à une 
diminution de l’effet de la Résistance dans (1.1). C’est là une différence essentielle par rapport 
aux chargements statiques.  
Dans le cadre de cette thèse, on ne traitera pas le problème de la liquéfaction. Dans la pratique de 
conception d’un ouvrage, le risque de liquéfaction est initialement étudié et une fois exclu, on 
effectue la conception de la fondation est effectuée. On s’intéressera donc à la conception elle-
même du système de fondation ; parallèlement, on n’envisagera que le cas des fondations 
superficielles ; cependant, plusieurs de nos conclusions seront valables pour les systèmes de 
fondations profondes. 
Description du mécanisme de la rupture sismique des fondations superficielles 
Des observations sur site après le séisme de Guerrero-Michoacán (Mexique, 1985) ont montré que 
la majorité des structures endommagées au niveau de la fondation, ont présenté un mécanisme de 
rupture en rotation avec décollement à l’interface sol-fondation. Cela apparaît clairement sur la 
Figure 1.6(a) montrant un bâtiment qui a totalement basculé, ce qui implique de forts moments à 
l’interface sol-structure lors de la rupture. De plus, il a été reconnu que la majorité des ruptures 
sismiques de fondations dans la Ville de Mexico, concernaient des structures dont la fondation 
était fortement chargée même avant le séisme (conditions statiques). Il s’agissait de bâtiments pour 
lesquels une conception inadéquate des fondations, des changements de destination entraînant une 
augmentation du poids du bâtiment, des sous-sols inondés etc., ont été mis en évidence après le 
séisme. Les pressions verticales élevées sur la fondation, combinées avec l’effet des forces 
horizontales et des moments sismiques, ont accéléré l’apparition des déformations plastiques dans 
le sol et ont produit finalement de grands tassements et des rotations permanentes (Romo & 
Auvinet, 1991, Pecker et al., 1996). Le même type de rupture a été répertorié aussi après des 
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séismes plus récents, comme par exemple dans la ville de Adapazari après le séisme de Koçaeli 
(Turquie, 1999), (cf. Figure 1.6(b)). Sur la même figure on peut clairement observer le 
décollement sur l’interface sol – fondation. 
 
  
(a) (b) 
Figure 1.6 – Rupture rotationnelle par perte de la capacité portante ; (a) bâtiment de la Ville de 
Mexico fondé sur pieux flottants après le séisme de Guerrero-Michoacán (Mexique, 1985) et (b) 
bâtiment de la ville de Adapazari (séisme de Koçaeli (Turquie, 1999). 
 
Vérification expérimentale 
À la suite des observations sur site, il y a eu un effort de reproduction du phénomène du 
dépassement de la capacité portante d’une fondation superficielle en laboratoire. Les travaux 
expérimentaux de Zeng & Steedman (1998) ont contribué à la compréhension plus profonde de ce 
mécanisme de rupture. Une série d’essais en centrifugeuse a mis en évidence les caractéristiques 
principales du phénomène, à savoir le développement de rotations et déplacements permanents 
importants. La sollicitation a été appliquée à la base du conteneur où se trouvaient le sol et le 
modèle de la structure. Les caractéristiques du sol et de la sollicitation étaient telles que la 
possibilité de liquéfaction était exclue. La motivation de ces travaux était de recueillir des 
informations sur la réponse d’une fondation, ni avant ni après, mais lors de la rupture, élément 
d’information qui ne pouvait pas être déterminé par les reconnaissances sur site. La conclusion de 
cette étude portait principalement sur le fait que l’accumulation de rotation et la dégradation de la 
rigidité de la fondation étaient les raisons qui conduisaient à la rupture de la fondation, même en 
absence de liquéfaction. Plus précisément les essais ont révélé les points suivants : 
- Une structure légère sur une couche de sable sec a mis en évidence des tassements 
verticaux négligeables. Les tassements ont été produits lors des plus grands cycles de chargement. 
Après l’essai, il n’y avait pas de rotations permanentes. Dans le cas d’une couche de sable saturé 
les résultats ont été similaires sauf que les essais ont montré un décollement plus évident entre la 
structure et le sol.  
- La réponse d’une structure lourde avec une largeur à la base plus petite (augmentation de 
la force verticale et du moment sur la fondation) s’est révélée beaucoup plus sévère. Les 
tassements verticaux ont présenté une croissance constante lors de la sollicitation jusqu’à une 
augmentation soudaine vers la fin du chargement, qui a été reconnue comme l’initiation de la 
rupture. Au même moment, des rotations permanentes, accumulées dans chaque cycle, ont été 
observées. Lorsque la structure a été soumise à des séismes d’intensité faible ou modérée,  les 
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déplacements se sont développés lors des cycles de chargement les plus forts. Il n’y avait aucune 
trace de rupture générale. Par contre, pour des séismes de grande intensité, il a été observé que la 
rupture se produisait vers la fin de la sollicitation et lorsque la rotation permanente dépassait une 
valeur limite, tandis que l’accélération à la base de la structure était beaucoup plus petite que sa 
valeur maximale. Cela a été observé tant pour les sols secs que pour les sols saturés. La conclusion 
à retenir est qu’un séisme de plusieurs cycles modérés est plus dangereux du point de vue de 
l’endommagement sismique des fondations qu’un séisme mettant en évidence un petit nombre de 
cycles très forts.  
Observations et remarques supplémentaires   
Rigidité globale du système de fondation. Une observation commune après les séismes qui ont 
produit des ruptures géotechniques à grande échelle (liquéfaction, glissement latéral etc.), porte 
sur le fait que l’usage de plusieurs types de fondation dans la même structure augmente le risque 
d’endommagement. Par exemple, après le séisme de Loma Prieta (Etats-Unis, 1989), plusieurs 
bâtiments et équipements ont été endommagés dans un terminal portuaire qui avait été fondé 
partiellement sur pieux et partiellement sur un remblai artificiel. L’endommagement a été attribué 
aux tassements différentiels produits lors du séisme (Earthquake Spectra, 6, S1). Au contraire, 
après le séisme de Hokkaido (Japon, 1993), une grande majorité des bâtiments et installations, 
fondées sur des sols qui ont liquéfié, ont présenté un comportement remarquable grâce au système 
de fondation qui comportait des semelles liaisonnées par poutres rigides (Earthquake Spectra, 11, 
Supplément A). Les ponts sont particulièrement vulnérables à ce type d’endommagement à cause 
de leurs grandes dimensions et les ruptures les plus communes de ponts sont dues aux 
déplacements différentiels. La Figure 1.7(a) présente l’écrasement d’un pont à Rio Vizcaya après 
le séisme de Valle de la Estrella (Costa Rica, 1991). On remarque que les piles du pont ont 
totalement disparu dans le fleuve. Plus spectaculaire, sur la Figure 1.7(b), c’est le pont entier qui a 
disparu dans le fleuve Maipo après le séisme de Llolleo (Chili, 1985).  
 
  
(a) (b) 
Figure 1.7 – Écrasement des ponts ; (a) à Rio Vizcaya après le séisme de Valle de la Estrella (Costa 
Rica, 1991) et (b) au fleuve Maipo après le séisme de Llolleo (Chili, 1985), dus aux déplacements 
différentiels des piles des ponts. 
 
Une rigidité uniforme du système de fondation offre des avantages même du point de vue de la 
réparation. Il est significatif de ce point de vue d’examiner comment les ruptures fameuses à 
Kawagichi-Cho (Niigata, Japon 1964, cf. Figure 1.3) ont été réparées : les bâtiments ont été 
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rétablis à la verticale et les propriétés du sol ont été améliorés par des techniques d’amélioration. 
La rigidité uniforme du système structure-fondation a assuré l’intégrité structurale des bâtiments. 
(Seed & Idriss, 1967). 
Amélioration des propriétés du sol. Un moyen satisfaisant pour limiter les effets défavorables d’un 
chargement sismique sur les capacités de résistance des sols de fondation, est apporté par les 
techniques d’amélioration des propriétés du sol, comme le compactage, l’installation de drainage, 
le pré-chargement etc. Tokimatsu et al. (1996) offre une description détaillée de la réponse 
performante des structures fondées sur des sols améliorés après le séisme de Kobe (Japon, 1995). 
Ce qui est prouvé comme important est l’échelle de la structure par rapport à l’échelle du 
phénomène géotechnique. L’accent doit être mis sur la réduction des déplacements différentiels 
dans la structure ainsi que sur la prévention de ruptures géotechniques à grande échelle. Des 
techniques d’amélioration des propriétés du sol, combinées à une conception des fondations 
assurant une rigidité uniforme du système structural, peuvent ainsi contribuer fortement à la 
réduction des endommagements sismiques. 
1.1.3 Points récapitulatifs 
L’examen des données rassemblées dans la base a permis de dégager les points forts suivants : 
Par rapport à l’identification des ruptures, il a été reconnu que les ruptures par perte de capacité 
portante sont, dans la majorité des cas, fortement liées au phénomène de liquéfaction. Mis à part le 
cas extrême d’une liquéfaction générale touchant une grande région et entraînant la rupture des 
structures qui y sont localisées (et qui préservent souvent leur intégrité structurale), la plupart des 
ruptures observées sur site sont dues à une combinaison/interaction de deux phénomènes qu’il est 
difficile de séparer l’un de l’autre : 
- augmentation des actions sismiques sur la fondation, 
- affaiblissement de la résistance du sol de fondation à cause de la liquéfaction ou de l’effet 
cyclique du chargement. 
De plus, la plupart du temps, la difficulté d’accès aux données et le manque d’informations ne 
permettent pas de tirer des conclusions certaines. 
Par rapport au type de structures concernées, les conséquences les plus graves et les ruptures les 
plus spectaculaires ont été observées pour les ponts. Les déplacements et les rotations permanents 
induits au niveau de la fondation combinés avec les grandes dimensions de la structure, le système 
structurel habituel (appuis simples) et les faibles propriétés du sol de fondation (dépôts d'origine 
fluviale) peuvent conduire à un endommagement grave de la superstructure. 
Par rapport aux propriétés du sol de fondation, les ruptures par perte de capacité portante sont 
observées surtout dans des sols cohérents mous, où le risque de liquéfaction ne se pose pas mais 
où la résistance cyclique du sol est insuffisante pour la reprise des actions sismiques. Un cas 
particulièrement intéressant est celui où la fréquence principale de la superstructure coïncide avec 
la fréquence de la couche de sol : la résonance lors d’une excitation sismique peut conduire à une 
augmentation considérable des efforts sur la fondation et éventuellement  à une rupture par perte 
de capacité portante (Romo & Auvinet, 1991).  
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Par rapport aux systèmes de fondation sujets à rupture, il a été clairement mis en évidence que 
les systèmes conçus avec un coefficient de sécurité faible vis à vis des charges permanentes 
(FS<2) sont les plus affectés par une rupture par perte de capacité portante. Cela a été observé 
pour tous les types de fondations et particulièrement pour les fondations superficielles. Ce résultat 
a été vérifié ensuite tant expérimentalement que théoriquement. 
L'observation des ruptures par perte de capacité portante a clairement montré que le contrôle des 
déplacements/rotations permanents, induits par le séisme, est le chemin à suivre pour la protection 
parasismique des structures, particulièrement en ce qui concerne les ruptures d’origine 
géotechnique.  
La base de données comportant des structures, qui ont été endommagées au niveau de la 
fondation, est présentée dans l’Annexe 1.I. On y présente la structure de la base et quelques 
exemples caractéristiques de fiches de données. 
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1.2 Conception parasismique des fondations superficielles 
basée sur les déplacements 
Au paragraphe précédent, on a examiné les caractéristiques des ruptures sismiques des fondations 
ainsi que les types de sols et de systèmes de fondations les plus vulnérables aux sollicitations 
sismiques. On a surtout insisté sur le fait que les ruptures sismiques se manifestent à travers le 
développement de grands déplacements et rotations permanents au niveau de la fondation. Dans ce 
paragraphe on présente les idées directrices de la philosophie de conception parasismique 
émergente, qui n’est autre que la conception basée sur le calcul des déplacements résiduels de la 
structure, connue sous le terme « displacement – based design ». Puisque le développement de 
déplacements permanents est inévitable (au moins, si l’on souhaite avoir des conceptions 
économiquement viables) l’objectif, avec la conception basée sur l’évaluation des déplacements, 
est de les prendre en compte en maîtrisant leur amplitude. On voit ainsi comment, on peut 
surmonter l’effet indésirable de la rupture (c’est-à-dire, les déplacements permanents) pour aboutir 
à une conception plus performante.         
1.2.1 Le modèle de Newmark (1965) 
La méthode de conception basée sur les déplacements commence essentiellement avec Newmark 
(1965). En étudiant l’effet des séismes sur les remblais et les barrages, Newmark a utilisé 
l’exemple d’un bloc rigide qui repose à la surface du sol et qui peut glisser le long de l’interface 
bloc – sol comme présenté sur la Figure 1.8. 
 
  
(a) (b) 
Figure 1.8 – Le modèle de Newmark ; (a) bloc rigide sur un support en mouvement et (b) pulsation 
d’accélération rectangulaire 
  
Considérons que le bloc a une masse M  et un poids propre W Mg= . On désigne par x  le 
déplacement du bloc et par y  le déplacement du sol. Le déplacement relatif entre le bloc et le sol 
est désigné par u  : 
(1.2) u x y= −  
On suppose que la résistance de l’interface bloc – sol est égale à NW , où N  est un coefficient de 
frottement. Supposons maintenant qu’une accélération horizontale soit imposée au bloc, comme 
celle présentée sur la Figure 1.8(b). Il s’agit d’une pulsation simple de module Ag  avec A N>  et 
de durée 0t . Alors deux forces horizontales s’exercent sur le bloc : la force MAg  liée à 
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l’accélération du support, qui est appliquée pendant l’intervalle de temps 0[ ]0,t , et la force de 
frottement MNg  sur l’interface sol-bloc, pendant l’intervalle [ ]0, mt , mt  désignant l’instant où la 
vitesse relative du bloc par rapport à son support devient nulle. Les vitesses dues à l’accélération  
du support et à la force de frottement sont présentées sur la Figure 1.9. 
  
 
 
Figure 1.9 – Le modèle de Newmark ; réponse de vitesses sur le bloc 
 
En posant 0V Agt= , on trouve : 
(1.3) m m
V
V Ngt t
Ng
= ⇒ =  
Le déplacement maximal du bloc par rapport au sol est atteint à l’instant mt  et est égal à l’aire 
entre les deux courbes de la Figure 1.9 : 
(1.4) ( )
2
max 0
1
1
2 2
m
V N
u V t t
gN A
⎛ ⎞⎟⎜= − = − ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠  
Commentaire sur le modèle de Newmark 
En dépit de son apparente simplicité, le modèle de Newmark contient les éléments principaux de 
la méthode de conception basée sur les déplacements.  
Prescription de déplacements permanents. Tout d’abord, dans la relation (1.4), on peut interpréter 
le paramètre N  comme un paramètre de conception de la structure et les quantités V  et A  
comme les caractéristiques du séisme incident. On voit comment pour un séisme donné et en 
prescrivant une valeur pour la quantité maxu , on peut effectuer la conception de la structure par 
rapport à la quantité N . On est ainsi amené un peu plus loin : pour des valeurs croissantes de maxu  
on peut examiner comment la performance de la structure est dégradée et on peut faire la 
conception pour le niveau de performance souhaité : c’est la conception basée sur la performance 
(« performance – based – design »).   
Modèle non-linéaire. Afin que l’on puisse avoir la prédiction du déplacement résiduel du bloc, on 
a introduit une non-linéarité dans le modèle ; c’est la force de liaison, qui est donnée comme 
fonction de la quantité A  : 
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(1.5) ( )
si
si
Ag A N
T A
Ng A N
⎧ <⎪⎪= ⎨⎪ ≥⎪⎪⎩
      
Si A N< , il n’y a pas de déplacement relatif entre le sol et le bloc. Dans le cas où A N≥ , on a 
le développement d’un déplacement résiduel. La remarque à retenir est que dans la méthode de 
conception basée sur les déplacements, on recherche les déplacements résiduels de la structure et 
ce sont des phénomènes irréversibles qui les causent. Ces irréversibilités sont de nature matérielle 
à cause du comportement irréversible du sol et des éléments structuraux de la fondation. Il est clair 
que la prise en compte de ces irréversibilités conduit à un modèle non-linéaire pour le système sol-
fondation. 
Isolation sismique de la structure. On peut interpréter la relation (1.4) du point de vue du bilan 
énergétique dans la structure. Supposons alors que le bloc soit animé de la vitesse V  à un certain 
instant. Alors, son énergie cinétique est 2 /2MV  et on peut interpréter cette quantité comme 
l’énergie qui est attribuée à la structure lors du séisme. Dans le cas du bloc rigide qui peut glisser 
sur le sol, toute cette énergie est dissipée par le travail de la force de frottement. Il est clair que le 
développement de déplacements résiduels est un mécanisme de dissipation d’énergie pour la 
structure. Dans le cas d’une structure réelle avec des caractéristiques de rigidité et 
d’amortissement données, une partie de l’énergie est dissipée dans ses éléments structuraux lors de 
sa vibration. Supposons maintenant que la structure soit conçue de manière que les déplacements 
résiduels soient nuls, c’est-à-dire, avec la méthode de conception conventionnelle, où on suppose 
que la structure est ancrée sur le sol. Dans ce cas, toute l’énergie importée à la structure lors du 
séisme doit être dissipée dans ses éléments structuraux et pour des sollicitations sismiques fortes 
cela peut conduire à des dimensionnements excessifs de ces éléments. En permettant le 
développement de déplacements résiduels, on réduit la quantité d’énergie que la structure elle-
même doit dissiper ; c’est une forme d’isolation sismique de la structure. L’exemple le plus 
frappant est donné sans doute par les observations sur site des ruptures sismiques des fondations ; 
dans la majorité des cas, la superstructure a mis en évidence des déplacements importants au 
niveau de la fondation, mais avec un niveau d’intégrité structurale très élevé1. C’est la raison pour 
laquelle, la conception basée sur les déplacements conduit à des dimensionnements de la 
superstructure plus économiques. 
Interaction sol – structure. Dans le modèle de Newmark, on a supposé que la structure obtient de 
quelque part une accélération ou une vitesse donnée et, afin de simplifier, on a sous-entendu que le 
sol reste rigide. En réalité, bien sûr, le sol n’est pas parfaitement rigide ; lors d’un séisme, le sol et 
la superstructure se mettent à vibrer simultanément et interagissent l’une avec l’autre ; la vibration 
de la superstructure entraîne des forces sur la fondation qui sont transmises au sol et modifient sa 
réponse etc. Le phénomène de la modification de la réponse du sol (de la structure) par la présence 
de la structure (du sol) s’appelle interaction sol – structure. Lorsque l’on se réfère à l’interaction 
lors d’un séisme on parle de l’interaction sismique sol-structure ou, plus généralement, de 
l’interaction dynamique sol – structure (IDSS) pour des phénomènes d’interaction qui évoluent 
                                                 
 
1 Bien évidemment, les grands déplacements au niveau de la fondation apportent une isolation pour la superstructure, 
mais ils sont particulièrement dommageables pour les liaisons de la structure avec l’environnement : réseaux 
électriques, gaz, eau etc.   
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dans le temps. Il est clair que, pour l’application de la méthode de conception basée sur les 
déplacements, on a besoin d’une évaluation précise de la réponse du sol et de la structure lors du 
séisme, il faut alors intégrer dans la procédure de conception, une méthode d’analyse de 
l’interaction sol - structure. Dans le paragraphe suivant, on va présenter brièvement les principales 
méthodes couramment utilisées à cette fin. 
En résumé, la méthode de conception basée sur les déplacements doit inclure fondamentalement 
deux éléments : 
• L’interaction sol – structure pour l’évaluation des réponses du sol et de la structure. 
• Les non-linéarités au niveau de la fondation, sources des déplacements résiduels de la 
structure. 
Ces deux éléments sont couplés. Cela signifie que l’évaluation de l’interaction dynamique sol-
structure doit être effectuée en prenant en compte les non-linéarités au niveau de la fondation.    
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1.3 Méthodes d’interaction dynamique sol-structure 
On se propose de présenter dans ce paragraphe les notions principales de l’IDSS ainsi que les 
méthodes les plus importantes pour son analyse. On a vu que la prise en compte de l’interaction 
sol – structure est un des éléments essentiels de la conception des fondations basée sur les 
déplacements. On n’a pas l’intention de faire un exposé exhaustif du sujet, qui est très ample. Le 
lecteur intéressé peut se référer aux ouvrages de Wolf (1985, 1988, 1994) pour une étude complète 
et détaillée.    
On note que la plus grande difficulté dans le traitement de l’IDSS est que l’on doit associer dans 
un seul modèle le massif de sol et la structure, qui sont de dimensions diamétralement opposées. 
C’est par rapport à ce problème d’échelles différentes, que les méthodes principales pour le 
traitement du problème se sont développées.  
1.3.1 De la source sismique à l’échelle de la structure 
La Figure 1.10 présente schématiquement les échelles différentes qui sont pertinentes pour le 
problème, de la génération des ondes sismiques au voisinage de la source sismique jusqu’à leur 
rencontre avec l’interface sol – fondation.  
 
 
Figure 1.10 – Échelles différentes dans le problème et effet de passage d’une échelle à l’autre. 
 
La plus grande échelle concernée est celle du champ de la source sismique ; c’est essentiellement 
l’échelle géologique du séisme (exp. l’échelle d’une faille). L’échelle suivante est celle du site ; 
dans cette échelle apparaissent des irrégularités telles que les reliefs topographiques, les bassins 
sédimentaires etc. La modification du mouvement sismique au passage de l’échelle de la source 
sismique à l’échelle du site est connue sous le nom d’effet local de site. L’échelle suivante est 
l’échelle géotechnique, qui contient en général le profil du sol au voisinage de la structure étudiée. 
Cette échelle est considérablement inférieure aux échelles précédentes ; ainsi, en passant à 
l’échelle géotechnique, on introduit l’hypothèse que les échelles du site et de la source sismique 
sont reportées à l’infini. En parallèle, on définit le mouvement sismique (plus souvent, sous forme 
d’un accélérogramme ou d’un spectre d’accélération), qui servira de mouvement de référence pour 
l’analyse de l’IDSS. Ce mouvement est défini habituellement en un point de la surface libre, 
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appelé point de contrôle, et donc on se réfère au mouvement au point de contrôle. Ensuite, ce 
mouvement est transféré à l’assise rocheuse du profil géotechnique.   
L’IDSS relie le profil géotechnique et la structure et requiert comme données : a) le mouvement au 
point de contrôle, b) les caractéristiques géométriques, de rigidité et d’amortissement du profil 
géotechnique et c) les caractéristiques géométriques, de rigidité et d’amortissement de la 
superstructure et de la fondation. L’objectif du problème est de calculer les déplacements et les 
forces qui sont développés au niveau de la fondation. On présente ci dessous les principes 
généraux des méthodes pour son traitement suivant la structure de l’exposé de Crémer (2001). 
1.3.2 Les méthodes de sous-structures 
La famille des méthodes de sous-structures est fondée sur le principe de la décomposition du 
problème en étapes successives dont le traitement est considérablement plus simple et ensuite sur 
la superposition des solutions. Il est évident que le résultat de la superposition ne correspond à la 
réponse réelle du système que si toutes les étapes successives sont entièrement linéaires. Un 
avantage important de l’hypothèse de sous-problèmes linéaires est qu’elle permet leur traitement 
dans le domaine fréquentiel. Les étapes successives, schématisées sur la Figure 1.12, sont les 
suivantes : 
1. Initialement, on considère la sous-structure comportant le profil géotechnique et la 
fondation sans masse. On suppose que l’interface sol – fondation est infiniment rigide et on 
applique un mouvement déduit du mouvement au point de contrôle PCu??  à la base du profil 
géotechnique afin de calculer la réponse u??  du système au niveau de l’interface rigide sol – 
fondation. La présence de la fondation rigide modifie le mouvement que l’on obtiendrait en 
champ libre. Cette modification est connue sous le nom d’interaction cinématique (IC). 
L’effet de l’interaction cinématique est importante surtout dans le cas des fondations 
profondes massives, comme les caissons etc. (Beltrami et al., 2006). Dans le cas d’une 
fondation superficielle soumise à un champ d’ondes de volume de propagation verticale, 
l’interaction cinématique est nulle. Dans la plupart des cas, l’interaction cinématique 
conduit à une réponse u??  qui est plus petite que la réponse en champ libre mais qui contient 
une composante de rotation (Mylonakis et al., 2006).  
 
 
Figure 1.11 – La décomposition du problème de l’IDSS en interaction cinématique (IC) et interaction 
inertielle (II) 
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2. Dans la deuxième étape, on calcule la réponse du système global (sol + fondation + 
structure) lorsqu’il est soumis à l’action du champ u??  calculé à l’étape précédente. La 
différence entre le champ obtenu, réponse du système global, et le champ u??  représente 
l’interaction inertielle (II) et provient de l’action des forces d’inertie (forces de 
d’Alembert) dans la structure et dans la fondation, qui sont associées au champ u?? . Pour les 
fondations superficielles (avec ou sans encastrement), l’évaluation de l’interaction 
inertielle est décomposée en deux étapes supplémentaires qui sont présentées sur la Figure 
1.12. Tout d’abord, on évalue les impédances dynamiques de la fondation, assemblées 
dans la matrice d’impédance K . Cette matrice représente la réponse dynamique (en termes 
de forces) de la fondation sans masse, posée sur le massif de sol pesant et soumise à une 
sollicitation  de type harmonique d’amplitude unitaire, caractérisé par sa pulsation ω . 
Ensuite, on évalue la réponse de la structure soumise au champ u??  déterminé dans l’étape 
de l’IC, en considérant qu’elle est reliée à des ressorts correspondants aux impédances 
dynamiques de la fondation.   
 
 
Figure 1.12 – Décomposition de l’II en deux étapes : détermination des impédances dynamiques de la 
fondation et calcul de la structure reliée aux ressorts qui correspondent aux impédances déterminées. 
 
Les impédances dynamiques de la fondation sont calculées1 pour chaque degré de liberté de la 
fondation (trois translations et trois rotations). Elles sont fonctions de la fréquence de la 
sollicitation appliquée : ( )ω= KK  et elles sont complexes : , , 1,..., 6ijK i j∈ =C . La partie réelle 
correspond aux caractéristiques d’inertie et de rigidité du système, alors que la partie imaginaire 
aux caractéristiques de dissipation d’énergie. On note que même pour un système entièrement 
linéaire, la dissipation d’énergie résulte de la radiation des ondes sismiques depuis la fondation 
vers l’infini : c’est ce que l’on appelle amortissement radiatif. Mylonakis et al. (2006) présentent 
une compilation révisée d’expressions et de méthodes pour l’évaluation des impédances 
dynamiques de plusieurs configurations de fondations. L’article de Gazetas (1991) et l’ouvrage de 
                                                 
 
1 Il y a des solutions analytiques et semi-analytiques pour l’évaluation des impédances dynamiques de configurations 
de fondations simples. Une grande collection de résultats analytiques de l’élastodynamique peut être trouvée dans 
Kausel (2006). Wolf (1994) et Wolf & Deeks (2004) présentent une approche approximative pour l’évaluation des 
impédances dynamiques des fondations superficielles en introduisant des concepts issus de la mécanique des milieux 
continus. La méthode des éléments de frontière et la méthode des éléments finis sont utilisées pour des configurations 
de fondations plus compliquées.  
K
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Sieffert et Ceveart (1992) restent les travaux de référence pour la détermination des impédances 
dynamiques des fondations.   
Il est clair que la méthode des sous-structures, en se basant sur l’hypothèse de comportement 
linéaire, ne peut pas être directement appliquée pour une conception de la fondation basée sur les 
déplacements.  
1.3.3 Les méthodes directes 
Les méthodes directes traitent le problème de l’IDSS dans sa globalité : les déplacements dans le 
sol et dans la structure sont calculés simultanément. Les domaines de la structure et du sol sont 
discrétisés par des éléments finis. Il est alors possible d’incorporer dans le modèle toutes les 
caractéristiques géométriques du problème, les hétérogénéités matérielles du sol ou de la 
superstructure et d’introduire les lois de comportement nécessaires pour la description des non-
linéarités et irréversibilités du système. La procédure de la modélisation met en évidence plusieurs 
points délicats : 
• La définition de la sollicitation sismique à introduire dans le système. 
• L’utilisation des éléments spéciaux à la frontière du domaine du sol afin de préserver son 
caractère non borné. 
• Le choix d’une discrétisation du sol assez fine pour la description précise de la propagation 
d’ondes de haute fréquence. 
• L’application d’un schéma performant de résolution dans le domaine temporel. 
Les méthodes directes exigent la maîtrise de logiciels de calcul spécialisés (parmi les logiciels de 
calcul pour l’IDSS on peut citer le code DYNAFLOW1, développé par J. Prévost à l’Université de 
Princeton et le code GEFDYN2 de l’École Centrale de Paris). Il est clair que la mise en œuvre d’une 
méthode directe pour l’IDSS reste encore une opération extrêmement coûteuse, surtout pour les 
problèmes tridimensionnels. Il est alors essentiel de formuler des méthodes plus rapides et plus 
simples, qui peuvent donner une description suffisante de l’effet de non-linéarités et 
irréversibilités sur la réponse globale du système, surtout pour les applications conventionnelles. 
1.3.4 Les méthodes hybrides et le concept du macroélément pour l’IDSS 
Les méthodes hybrides forment la troisième grande famille de méthodes pour le traitement de 
l’IDSS. Ces méthodes sont situées entre les méthodes directes et les méthodes de sous-structures ; 
l’idée principale consiste à séparer le sol dans deux domaines distincts : le premier est un champ 
proche de la structure, où l’on suppose que toutes les non – linéarités et irréversibilités, pertinentes 
pour le problème de l’IDSS, sont développées. Le deuxième est le champ loin de la semelle où le 
comportement du sol n’est pas affecté par l’interaction avec la fondation. Ainsi, le champ lointain 
peut être traité par les techniques adaptées pour les problèmes linéaires (exp. impédances 
                                                 
 
1 http://www.princeton.edu/~dynaflow/ 
2 http://www.mssmat.ecp.fr/rubrique.php3?id_rubrique=16 
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dynamiques), alors que le champ proche est incorporé dans le modèle de la superstructure et peut 
être traité par une méthode directe. Le point délicat des méthodes hybrides est la définition de la 
frontière entre le champ proche et le champ lointain, élément qui doit être déterminé 
indépendamment selon les particularités du problème traité.  
Un cas particulier est celui des fondations superficielles. Comme on l’a vu, dans ce cas, le 
mécanisme d’interaction prépondérant est l’interaction inertielle (l’interaction cinématique est 
habituellement considérée négligeable). Le problème est alors décomposé en : a) l’étape de 
l’évaluation des impédances dynamiques et b)  l’étape du calcul de la structure, où les impédances 
dynamiques servent comme élément de liaison avec le système sol-fondation, placé à la base de la 
structure. Quelle doit être la loi de comportement de cet élément de liaison ? Dans les méthodes 
conventionnelles des sous-structures, il s’agit d’une loi de comportement élastique linéaire. Dans 
la logique des méthodes hybrides, cet élément de liaison peut être muni d’une loi de comportement 
non-linéaire dont le rôle est de reproduire le comportement irréversible du massif du sol, en 
interaction avec la structure, au niveau de la fondation (Crémer, 2001). Cette idée forme le concept 
du macroélément pour l’IDSS : 
Le macroélément est un élément de liaison placée à la base de la superstructure, qui est muni 
d’une loi de comportement non-linéaire et permet de rétablir les couplages dynamiques (linéaires 
et/ou non-linéaires) entre la superstructure et le sol au niveau de la fondation. 
Comme indiqué par Crémer (2001), le macroélément appartient aux méthodes hybrides. Il 
regroupe conceptuellement les notions du champ proche et du champ lointain dans sa loi de 
comportement : la partie linéaire de cette loi reproduit les effet du champ lointain (impédances 
dynamiques) et la partie non-linéaire celui du champ proche. Ainsi, l’utilisation du macroélément 
pour les fondations superficielles peut être incorporée dans une procédure d’évaluation de l’IDSS 
comportant les étapes suivantes : 
1. Étant donné un mouvement sismique de référence PCu??  (définition au point de contrôle, 
puis transfert à l’assise rocheuse du profil géotechnique), évaluer le champ u??  qui se 
développe au niveau de la fondation. Si l’interaction cinématique peut être négligée, le 
champ u??  n’est d’autre que le mouvement en champ libre. 
2. Évaluer les impédances dynamiques de la configuration de la fondation, qui serviront pour 
la partie linéaire de la loi de comportement du macroélément, l’élément de liaison de la 
structure avec le système sol – fondation. 
3. Compléter la loi de comportement du macroélément, en y intégrant les non-linéarités qui 
sont développées au niveau de la fondation. La prise en compte de ces non-linéarités 
permettra l’évaluation des déplacements résiduels de la structure. 
4. Calculer la réponse de la structure, le macroélément étant lié à sa base, pour le champ u?? . 
On voit ainsi comment le concept du macroélément est introduit dans la logique des méthodes 
conventionnelles d’évaluation de l’IDSS afin de permettre leur application dans une conception de 
la structure basée sur les déplacements. 
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1.3.5 Résumé 
Dans ce chapitre on a essayé d’exposer les arguments qui conduisent au concept du macroélément 
comme un outil pratique de l’évaluation de l’IDSS, dans un cadre de conception des structures 
basée sur les déplacements. On a surtout insisté sur les points suivants : 
• Les ruptures sismiques au niveau de la fondation sont mises en évidence par le 
développement de déplacements et de rotations résiduels. 
• Le développement de déplacements résiduels peut être pris en compte par la méthode de 
conception des structures basée sur les déplacements. 
• Cette méthode de conception exige l’introduction des non-linéarités au niveau de la 
fondation lors de l’évaluation de l’interaction dynamique sol-structure du système étudié. 
• Le concept du macroélément pour les fondations superficielles permet la prise en compte 
des non-linéarités au niveau de la fondation dans l’IDSS à un coût de calcul raisonnable. Il 
peut alors être intégré dans la procédure de la conception parasismique des structures. 
À partir de ce point, la thèse est consacrée essentiellement à l’étape 3 de la procédure décrite à la 
page précédente : compléter la loi de comportement du macroélément en y intégrant les non-
linéarités au niveau de la fondation.  
On traite alors initialement le problème de la capacité portante sismique des fondations  
superficielles (chapitres 2 – 3) et ainsi on détermine les états de contrainte qui peuvent être 
supportés par la fondation. Ensuite (chapitre 4), on introduit les éléments nécessaires afin de relier 
les états de contrainte supportés par la fondation avec les déplacements, dans une « loi de 
comportement » décrivant la réponse du système global de la fondation.  
 
 
25 
 
Chapitre 2 
Analyse à la rupture 
 
En bref… 
On examine dans ce chapitre le problème de la capacité portante sismique d’une semelle 
circulaire reposant sur la surface d’un sol purement cohérent hétérogène. Le traitement de ce 
problème est inscrit dans le cadre du développement du macroélément. En même temps, il 
fournit un enrichissement des résultats existants pour la capacité portante sismique des 
fondations superficielles. Ainsi, les résultats présentés ici, combinés avec les résultats déjà 
disponibles pour les semelles filantes, forment un ensemble de solutions qui couvrent les deux 
formes géométriques extrêmes pour les fondations superficielles. En examinant le facteur de 
capacité portante cN  pour une semelle d’aire donnée,  qui  repose sur la surface d’un sol 
cohérent homogène, on obtient la valeur minimale { }min 2cN π= +  pour une semelle filante 
et la valeur maximale  { }max 6.06cN ≅  pour une semelle circulaire.  
La sélection d’un sol purement cohérent est dictée par l’observation que le problème de 
la capacité portante sismique touche principalement les sols argileux faibles en comportement 
non drainé, alors que les sols frottants sont surtout touchés par la liquéfaction.  
Le chapitre commence avec une brève revue des méthodes portant sur la détermination 
de la capacité portante des fondations superficielles. Parmi celles-ci, la méthode de l’approche 
cinématique du Calcul à la Rupture est décrite avec plus de détails puisque c’est elle qui est 
appliquée vers la résolution du problème examiné ici.  
Avant la présentation détaillée du problème de la capacité portante des semelles 
circulaires, un bref état de l’art est donné présentant quelques résultats remarquables pour les 
semelles filantes et circulaires. Un paragraphe est consacré à la prise en compte des forces 
d’inertie, qui se développent dans le volume du sol lors de la sollicitation sismique. Ensuite, le 
problème des semelles circulaires est formulé en précisant les hypothèses adoptées et en 
définissant tous les éléments nécessaires pour sa résolution. Une méthode analytique 
relativement nouvelle due à Puzrin & Randolph est utilisée afin de  permettre le traitement 
facile de mécanismes de rupture tridimensionnels. 
Les résultats sont présentés soit sous forme de surfaces dans l’espace des paramètres de 
chargement soit sous forme de diagrammes d’interaction entre deux paramètres de chargement, 
les autres paramètres étant fixés. Les résultats permettent la modification de l’expression 
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analytique de l’Eurocode 8 pour qu’elle puisse être utilisée dans le cas de semelles circulaires et 
dans le cas de sols cohérents hétérogènes.  
La validation des résultats obtenus est effectuée en les comparant avec des résultats 
existants théoriques et expérimentaux. Une discussion brève de la notion de facteur de sécurité 
dans le problème de la capacité portante sismique des fondations superficielles par rapport à la 
méthode d’analyse est présentée. Le chapitre est achevé avec la description d’un outil 
numérique pour le traitement de cas réels de conception de fondations, qui reproduit la méthode 
d’analyse développée.  
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2 Analyse à la rupture 
2.1 Revue des méthodes de résolution du problème de la 
capacité portante des fondations superficielles 
2.1.1 Généralités 
Le problème de détermination de la capacité portante d’une fondation, reposant sur une couche de 
sol de résistance donnée, constitue une des questions les plus anciennes et fondamentales du génie 
géotechnique. C’est exactement la question dont la réponse permet le dimensionnement rationnel 
d’une semelle et atteint le but principal de sa conception qui est le transfert, en sécurité, des 
charges statiques de la superstructure au sol de fondation. 
Outre son importance évidente pour la conception des fondations sous charges statiques, 
l’évaluation précise de la capacité portante joue aussi un rôle dominant lors de la conception d’une 
fondation sous sollicitations dynamiques. 
La formulation du problème de la capacité portante ainsi que les techniques appliquées pour sa 
résolution, ont évolué et continuent à évoluer : du point de vue pratique, en suivant les besoins 
actuels de l’industrie de la construction et la demande croissante pour des systèmes de fondations 
plus efficaces et, du point de vue théorique, en enrichissant les solutions connues, pertinentes pour 
la modélisation mathématique du problème, par l’adoption et la mise en œuvre de nouveaux outils 
analytiques et numériques. Les deux aspects du problème sont fortement liés: toute la 
connaissance empirique des « bâtisseurs » et le corps entier des résultats expérimentaux constitué 
jusqu’à ce jour doivent s’interpréter à travers des méthodes analytiques ou se reproduire à travers 
des modèles numériques.        
Dans la suite, on discute brièvement les méthodes et techniques appliquées au problème de la 
capacité portante en les classant en deux grandes catégories : d’une part comme méthodes 
analytiques ou numériques et d’autre part comme méthodes empiriques ou expérimentales. En 
même temps que le problème connaît des extensions et des généralisations, ses méthodes de 
résolution évoluent et se transforment aussi. Ces évolutions du problème portent surtout sur les 
aspects suivants : 
• la géométrie de la fondation : du problème plan d’une semelle filante à des géométries de 
semelles arbitraires. 
• la configuration du système de la fondation : d’une semelle filante reposant sur la surface 
d’un demi-espace à un système de fondations enterré avec des surcharges à la surface du sol 
d’inclinaison quelconque et sur une couche de sol de profondeur donnée. 
• la nature et le nombre des charges appliqués sur la semelle et au sol : d’une force 
verticale centrée statique à un chargement généralisé dynamique sur la semelle et sur le sol.  
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• le modèle décrivant le sol et l’interface entre la semelle et le sol : d’un matériau isotrope 
et homogène décrit par un critère de résistance simplifié à une description détaillée des 
caractéristiques de la résistance du sol, de la semelle et de l’interface.  
2.1.2 Méthodes analytiques et numériques. Méthodes mixtes 
Dans ce qui suit, on tente de présenter une revue des méthodes théoriques, adoptées pour la 
résolution du problème de la capacité portante des fondations superficielles. Ces méthodes, 
analytiques ou numériques, sont vues sous l’angle de la théorie du calcul à la rupture, théorie qui 
permet de mieux comprendre la signification de chaque méthode vis-à-vis du sens physique de ses 
résultats. 
2.1.2.1 Présentation générale du calcul à la rupture 
Le traitement du problème de la capacité portante comme présenté ici s’effectue dans le cadre de 
la théorie du calcul à la rupture. Une présentation exhaustive de la théorie du calcul à la rupture se 
place hors des objectifs de cette thèse et le lecteur intéressé peut se référer aux travaux de 
Salençon (Salençon 1983, 1990, 2002a) qui fournissent la formulation mathématique stricte de la 
méthode ainsi qu’un nombre abondant d’applications, même sur le problème de la capacité 
portante des fondations. On en donne ici une brève description.  
La théorie du calcul à la rupture se construit en s’appuyant sur trois éléments de données et 
seulement sur eux. Ces données sont : 
1. La connaissance de la géométrie de la structure examinée. 
2. La connaissance du chargement qui lui est appliqué. 
3. La connaissance des capacités de résistance de ses matériaux constitutifs.1 
On peut faire le commentaire suivant : 
• En ce qui concerne la géométrie de la structure examinée, on considère qu’elle est donnée 
une fois pour toutes. La théorie du calcul à la rupture ne prend pas en compte les changements de 
la géométrie d’une structure lors de son chargement à partir d’un état initial donné. En revanche, 
elle peut être appliquée sur une géométrie déformée, pourvu que celle-ci soit donnée.  
• La connaissance des capacités de résistance des matériaux constitutifs de la structure 
introduit une condition nécessaire pour la stabilité de la structure. La stabilité de la 
structure s’exprime mathématiquement par la compatibilité entre l’équilibre dans la structure et les 
conditions imposées  par les capacités de résistance de ses matériaux constitutifs. Le terme 
« condition de stabilité nécessaire » signifie  que si la structure est stable sous un chargement Q 
donné, il y a compatibilité entre l’équilibre quasi-statique sous ce chargement et les capacités de 
                                                 
 
1 D’un point de vue mathématique, la connaissance de la résistance du matériau constitutif de la structure est réduite à 
la donnée du domaine de résistance de son matériau constitutif à chaque point x  de la structure ; il s’agit d’un 
domaine ( )xG défini dans l’espace 6R , qui détermine les états des contraintes admissibles en ce point : 
( ) ( ) 6x xGσ ∈ ⊂R . 
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résistance de la structure, mais que la réciproque n’est pas assurée. On peut exprimer cette 
condition nécessaire de stabilité sous la forme : 
(2.1) Stabilité sous Q ⇒ Compatibilité équilibre – résistance 
On observe qu’à elle seule la compatibilité entre l’équilibre quasi-statique sous un chargement Q 
et les conditions imposées par les capacités de résistance de la structure, ne peut pas assurer que la 
structure soit stable sous Q. C’est ainsi que l’on introduit la notion de la « stabilité potentielle » 
qui va nous permettre d’inverser la condition exprimée par (2.1): 
(2.2) Stabilité « potentielle » sous Q ⇔ Compatibilité équilibre – résistance 
• On doit reconnaître que même si l’expression (2.2) fournit une réponse partielle, cette 
réponse représente l’information maximale accessible au niveau de la structure à partir des 
données susmentionnées.  
• Le calcul à la rupture fournit alors les chargements potentiellement supportables par une 
structure en se basant exclusivement sur la connaissance de sa géométrie, son chargement et sa 
résistance, et cette partialité de la réponse constitue quand même la meilleure exploitation de ces 
trois données. Pour établir une réponse définitive sur la stabilité de la structure, la connaissance 
d’autres aspects de son comportement est exigée, et plus précisément (Salençon, 1983) la 
connaissance de: 
o La loi de comportement des matériaux constitutifs de la structure à l’intérieur du domaine 
de résistance et lorsque les limites de résistances sont atteintes. 
o L’état d’autocontrainte initial de la structure. 
o L’histoire du chargement de la structure, c’est-à-dire le trajet et l’horaire de parcours de 
son chargement. 
2.1.2.2 La mise en œuvre du calcul à la rupture 
Le domaine K 
La première notion introduite dans le calcul à la rupture est celle du domaine K de la structure 
examinée. Ce domaine désigne l’ensemble de tous les chargements « potentiellement 
supportables » par la structure. Il résulte de (2.2) qu’un chargement Q appartient à K si et 
seulement s’il existe un champ de contraintes ( )xσ  dans la structure qui satisfait l’équilibre vis-à-
vis Q et ne viole pas les conditions imposées par les capacités de résistance des matériaux 
constitutifs de la structure.  
Concernant le domaine K on peut faire les remarques suivantes : 
• Dans la pratique du calcul à la rupture, le chargement d’une structure dépend d’un nombre 
fini de paramètres n. Sans entrer dans les détails mathématiques (pour plus de détails, cf. Salençon 
& Halphen, 1981), on peut définir n comme la dimension minimale de l’espace vectoriel, qui 
contient une base décrivant tous les modes de chargement étudiés. Ainsi, chaque chargement 
examiné peut s’écrire comme une combinaison linéaire de n paramètres de chargement distincts. 
La notion de paramètres de chargement sera mieux décrite lors de la présentation détaillée de 
l’approche cinématique du calcul à la rupture et de son application au problème de la capacité 
portante sismique des fondations circulaires. On peut cependant énoncer que chaque chargement 
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(et, par conséquence, aussi ceux qui sont potentiellement supportables) correspond à un vecteur 
nQ∈ R , où n, le nombre de paramètres de chargement. Ainsi, le domaine K est un sous-ensemble 
de l’espace nR : .nK ⊂ R  
• Par définition, le domaine K est directement issu du domaine de résistance du matériau 
constitutif de la structure. Pour les applications à la mécanique des sols, le critère de résistance le 
plus commun est le critère de Coulomb (et le critère de Tresca, cas spécial du critère de Coulomb). 
Le critère de Coulomb définit un domaine, dans l’espace des contraintes 6R , qui est convexe. 
Étant donné que le domaine des contraintes admissibles est convexe, il n’est pas difficile à 
démontrer que K est convexe aussi dans nR (Salençon, 1983). 
• Comme K contient tous les chargements « potentiellement supportables », il s’ensuit que 
tout chargement extérieur à K va entraîner, à coup sûr, l’instabilité. D’un point de vue pratique, il 
peut être très utile de connaître les chargements qui se trouvent sur la frontière du domaine K : ces 
modes s’appellent chargements extrêmes du système et sont notés par Q× .  La frontière du 
domaine K s’appelle aussi surface ultime. 
Le calcul à la rupture se met en œuvre par les trois approches suivantes : 
L’approche statique par l’intérieur 
Dans l’approche statique par l’intérieur du calcul à la rupture, on essaye de construire une 
approximation « par défaut » de la frontière du domaine K. L’approche se fonde sur la convexité 
du domaine K, et sur le fait que si l’on peut construire un champ de contrainte ( )xσ  qui ne viole 
les conditions imposées par la résistance du matériau constitutif en aucun point de la structure et 
s’équilibre avec un chargement Q , alors Q  appartient à K. Supposons que l’on ait ainsi mis en 
évidence p chargements 1 2, , , pQ Q Q… dans K. La convexité de K permet d’affirmer que 
l’enveloppe convexe de ces chargements constitue une borne inférieure de la frontière de K. On 
illustre cette idée sur la Figure 2.1.  
 
 
Figure 2.1 – Approximation par l’intérieur de la frontière du domaine K 
 
Or, on peut formuler cette procédure d’approximation « par défaut » de la frontière du domaine K 
par un principe variationnel correspondant. Cela signifie pratiquement qu’on remplace le problème 
initial par un problème d’optimisation. Une méthode pour procéder est de définir, pour un 
chargement *Q K∈ , le mode de chargement radial comme l’ensemble *{ }|Qλ λ ∈ R  et 
d’effectuer, pour le champ de contrainte ( )* xσ  qui lui correspond, la majoration suivante : 
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(2.3) { }*sup |sλ λ λσ= ∈ est statiquement admissibleR  
L’approche statique par l’extérieur 
En inversant la logique de l’approche statique par l’intérieur, on peut pratiquement obtenir une 
approximation « par excès » de la surface ultime en montrant que l’équilibre global (l’équilibre au 
sens de la mécanique des solides indéformables) d’un sous – système de la structure est impossible 
à assurer sous un chargement donné compte tenu des conditions imposées par les capacités de 
résistance de la structure. On appelle cette méthode, approche statique par l’extérieur. Avec cette 
approche on construit des points à l’extérieur de la frontière du domaine K comme présenté sur la 
Figure 2.2. L’approximation de K uniquement par l’approche statique par l’extérieur n’est pas très 
commode (sauf le cas unidimensionnel), puisque la convexité par rapport aux points obtenus n’est 
pas valable. 
 
 
Figure 2.2 – Approximation de la frontière du domaine K par l’approche statique par l’extérieur 
 
L’approche cinématique par l’extérieur 
C’est effectivement l’approche que l’on utilise dans la suite afin de traiter le problème de la 
capacité portante sismique des fondations circulaires. Elle sera donc présentée plus en détails dans 
un paragraphe suivant. On pourrait brièvement noter qu’il s’agit d’une autre approximation « par 
excès » de la frontière du domaine K, qui peut s’obtenir d’après la dualisation mathématique de la 
condition de compatibilité équilibre – résistance. L’obtention d’un principe dual dans ce contexte 
s’appuie sur le principe des puissances virtuelles. La méthode se concrétise par la combinaison du 
principe des puissances virtuelles avec la connaissance du domaine de résistance du matériau 
constitutif de la structure ; la combinaison de ces données conduit à l’évaluation de la « puissance 
résistante maximale » de la structure vis-à-vis d’un tel champ de vitesses virtuel donné. Si la 
puissance d’un chargement Q , dans un champ de vitesse, est supérieure à la puissance résistante 
maximale, il en résulte que ce chargement ne peut pas être supporté par la structure. L’étude de 
plusieurs champs de vitesses virtuels et la mise en évidence de chargements non supportables par 
la structure fournissent une approximation « par excès » des chargements extrêmes. 
Dans une logique similaire à celle de l’approximation « par défaut », on peut établir le principe 
variationnel qui dérive de l’approche cinématique par l’extérieur. Dans ce cas, on cherche à 
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minimiser une certaine fonction objectif qui respecte les conditions imposées par la résistance et 
obéit au principe des puissances virtuelles. 
De la potentialité à la certitude 
Comme il a déjà été dit, la connaissance des critères de résistance ne suffit pas, à elle seule,  à 
assurer la stabilité de la structure sous un chargement donné. Si le comportement du matériau 
constitutif de la structure est connu, comportement élastique linéaire et parfaitement plastique avec 
loi d’écoulement plastique associée, on peut utiliser les résultats d’un théorème dû à Brézis (1973), 
qui porte sur l’existence et l’unicité de la solution du problème d’évolution élastoplastique quasi-
statique, et énoncer les résultats suivants : 
• Le domaine K contient tous les chargements qui seront effectivement supportés par la 
structure quels que soient les contraintes initiales, le trajet de chargement et les caractéristiques 
élastiques du matériau. Les chargements au delà K ne seront pas supportés par la structure. 
• La frontière du domaine K devient alors la frontière d’écoulement plastique de la structure 
et les chargements qui y appartiennent s’appellent chargements limites. 
2.1.2.3 Les  méthodes « classiques » du traitement du problème  vues sous l’angle du 
Calcul à la Rupture 
La méthode des lignes de glissement 
La méthode des lignes de glissement est parmi les premières méthodes appliquées pour la 
résolution du problème de la capacité portante des fondations superficielles. En principe, la 
méthode s’applique seulement aux problèmes plans ou axisymétriques où il est possible de 
formuler un système de trois équations aux dérivées partielles à trois inconnues ; les équations à 
satisfaire sont les deux équations d’équilibre ainsi que la condition imposée par la résistance du sol 
(critère de Coulomb ou de Tresca) ; les trois inconnues sont  les éléments du tenseur des 
contraintes dans le domaine défini par la structure étudiée. On voit que le problème des contraintes 
est soluble sans aucune nécessité de faire référence à la loi de comportement. On peut noter que 
l’idée directrice de la méthode est une transformation du système initial des coordonnées en 
coordonnées curvilignes suivant les directions des contraintes de cisaillement maximales 
(définissant aussi les directions de rupture ou de glissement au sol, d’où le nom de la méthode). 
Une telle transformation des coordonnées conduit à la simplification du système des équations 
examiné. On note que la même idée de transformation en coordonnées curvilignes peut se trouver 
aussi chez Caquot & Kerisel (1966) (coordonnées qui suivent la direction de cisaillement nulle, 
dites « les iso-statiques »), et très récemment dans Puzrin & Randolph (2003a, 2003b), dans un 
contexte différent, afin de simplifier le traitement de tenseurs de taux de déformations pertinents 
pour des champs de vitesse tridimensionnels.  
La méthode a été lancée par les travaux de Massau (1899) et Kötter (1903, 1909). Le premier a 
utilisé la méthode de la transformation en coordonnées curvilignes (connue aussi comme méthode 
« des caractéristiques ») pour établir la forme des champs de contrainte admissibles du sol, tandis 
que le second a formulé le système des équations aux dérivées partielles décrivant le problème 
plan.  Prandtl (1920, 1923) fut le premier à fournir une solution analytique exacte de ce système en 
traitant le problème d’une fondation chargée par une force verticale centrée et reposant sur un sol 
sans poids volumique.  Reissner (1924) et Novotortsev (1938) ont travaillé dans le même esprit sur 
d’autres configurations de semelles reposant toujours sur un sol sans poids volumique. Caquot 
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(1934) a introduit l’idée des « états  correspondants » afin de remplacer le traitement d’un 
matériau avec frottement et cohésion par celui d’un matériau correspondant, qui exhibe seulement 
du frottement. Berezantsev (1952) a traité le problème de configurations de fondations 
axisymétriques. L’introduction du poids volumique, qui entraînait des complexités significatives 
au problème, a été traitée par Sokolovskii (1955, 1960, 1965) qui a utilisé un schéma numérique 
basé sur la méthode des différences finies pour la résolution du système d’équations décrivant le 
problème. Dans la même logique, on trouve les travaux de Salençon et al. (1976), Matar & 
Salençon (1979) et Salençon & Matar (1982) concernant des fondations filantes et circulaires sur 
des sols non homogènes. 
Il est clair que la méthode des lignes de glissement, en ne faisant aucun appel aux caractéristiques 
de la loi de comportement du sol avant ou à la rupture, et en ne tentant de construire que des 
champs de contrainte dans le sol, ne constitue, du point de vue du calcul à la rupture, qu’une 
approche statique. Étant donné que la construction du champ de contrainte s’effectue localement 
dans le domaine de la structure où la rupture est attendue, trois cas sont possibles :   
a)  Le champ de contrainte, localement construit, peut s’étendre dans le domaine entier 
étudié ; dans ce cas,  le champ est dit complet et la méthode fournit une borne inférieure des 
charges potentiellement supportables. Le concept de l’extension admissible d’un champ de 
contrainte sous une semelle filante a été traité en premier lieu par Bishop (1953) et Shield (1954). 
b) Le champ de contrainte ne peut pas s’étendre au domaine entier de la structure mais 
un champ de vitesse virtuel pertinent lui est associé : Alors, la méthode devient une approche 
cinématique par l’extérieur et la frontière du domaine K est approximé « par excès ».  
c) Si à la fois le champ de contrainte est complet et associé à un champ de vitesse 
virtuel pertinent, la solution est dite complète et elle fournit une valeur exacte de chargement 
extrême.  
On note qu’hors des trois cas mentionnés, on ne peut interpréter le résultat obtenu ni comme borne 
inférieure ni comme borne supérieure ni comme solution exacte du problème. 
La méthode de l’équilibre limite 
La méthode de l’équilibre limite, très utilisée encore dans la pratique du génie géotechnique, est 
basée sur la considération d’un « mode de rupture » dans le sol sous l’action de charges 
extérieures. Le « mode de rupture » se définit souvent par des formes géométriques simples 
comme des surfaces planes, circulaires, logarithmiques etc. qui divisent le domaine du sol en un 
nombre de parties séparées. La méthode tient compte de l’équilibre global de chaque partie du sol 
prise séparément et des conditions imposées par la résistance du matériau constitutif. On voit ainsi 
que la méthode ne considère pas l’équilibre en chaque point du sol (p.ex. aux points à l’intérieur 
des parties séparées). Si les hypothèses introduites permettent que le résultat puisse avoir un sens 
dans le contexte de la théorie du calcul à la rupture, le résultat obtenu est interprétable comme une 
borne supérieure des chargements potentiellement supportables par le sol de fondation. 
Les solutions de Terzaghi (1943) et de Taylor (1948), très communes aux codes de construction et 
aux cursus de la mécanique de sol, sont obtenues par la méthode de l’équilibre limite.  
Dans l’œuvre de Terzaghi (1943) on trouve aussi l’énoncé de la notion de « superposition » 
concernant la capacité portante d’un milieu frottant avec cohésion, poids volumique et une 
34 2. Analyse à la rupture  
 
surcharge à sa surface. Terzaghi, dans sa formule répandue, a décrit la capacité portante comme la 
somme de trois termes indépendants : 
(2.4) 1
2u c q
q cN qN BN γγ= + +  
Dans cette expression c, q et γ désignent respectivement la cohésion, la surcharge et le poids 
volumique du milieu et les facteurs et, qcN N Nγ  s’obtiennent comme une fonction de l’angle de 
frottement φ du matériau. B est la largeur de la semelle. Ainsi, le problème d’un matériau frottant 
et cohérent avec surcharge et poids volumique est décomposé en trois problèmes plus simples 
mais la solution finale ne constitue qu’une approximation de la solution du problème initial. Si 
et, qcN N Nγ  sont calculés à travers la construction de champs de contrainte complets, la 
solution finale est conservative, c’est-à-dire constitue une borne inférieure de la solution du 
problème initial.  
Comme la formule (2.4) était et reste encore abondamment utilisée dans la pratique, plusieurs 
auteurs ont essayé de calculer l’erreur introduite par l’hypothèse de superposition. Parmi eux, on 
peut citer Salençon et al. (1976) concernant les semelles filantes et Salençon & Matar (1982) 
concernant les semelles circulaires. 
L’analyse limite 
C’est par les techniques de l’analyse limite que l’on peut enfin faire le passage de la potentialité à 
la certitude de la stabilité. Dans l’analyse limite, c’est le dernier élément d’information qui 
s’introduit : la loi de comportement du matériau constitutif avant et lors la rupture : matériau 
élastique parfaitement plastique standard1. On se place ainsi dans le cadre de plasticité et on 
cherche la solution au problème d’écoulement plastique libre du système (c’est la condition qui 
correspond à la rupture du sol). 
L’imposition des équations d’équilibre, de la relation contrainte – déformation et de la 
compatibilité entre taux des déformations et vitesses garantit l’existence et l’unicité d’une solution 
complète ; un champ de contrainte qui est statiquement (respecte l’équilibre) et plastiquement 
(respecte le critère de résistance) admissible et le champ de vitesse correspondant, 
cinématiquement (respecte les conditions aux limites) et plastiquement (est associé avec le champ 
de contrainte à travers la loi d’écoulement) admissible.   
Puisqu’une solution complète au problème de l’écoulement plastique libre n’est pas toujours 
évidente, on établit, comme pour le calcul à la rupture, la formulation variationnelle duale du 
problème dans laquelle on essaye d’obtenir la solution à travers deux problèmes d’optimisation. Il 
s’agit en fait des deux théorèmes de l’analyse limite : 
                                                 
 
1 Dans le contexte de la théorie de plasticité, un matériau standard obéit au principe du travail plastique maximal ; la 
règle de normalité est alors valable et on parle d’une loi d’écoulement associée. Concernant les applications à la 
mécanique des sols, il était reconnu dès Coulomb (Kerisel, 1973) que les sols n’obéissent pas en général à ce principe 
(seules les argiles sous chargement non drainé approchent suffisamment le principe du travail plastique maximale) et 
par conséquence, ce sont des matériaux non - standards. La théorie de l’analyse limite a été étendue aux cas de 
matériaux de cette classe (Radenkovic (1961), Palmer (1966)) pour lesquels il a été démontré qu’il n’y a pas d’unicité 
de solution du problème d’écoulement plastique. Il s’ensuit que les solutions complètes possibles 
(contraintes+vitesses) ne fournissent que des valeurs potentielles de la capacité portante. On revient ainsi aux notions 
du calcul à la rupture.  
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1. Le théorème statique, où on essaye de construire le champ de contrainte statiquement et 
plastiquement admissible qui fournit les efforts extérieurs maximaux.   
2. Le théorème cinématique, où on construit le champ de vitesse cinématiquement et 
plastiquement admissible qui fournit les efforts extérieurs minimaux. 
Une présentation théorique plus soigneuse du sujet peut se trouver dans Salençon (1977). Chen 
(1975) a traité par l’analyse limite un grand nombre d’applications sur le calcul des fondations 
superficielles, la poussée et butée des terres et la stabilité de talus. 
Les théorèmes de l’analyse limite concernent uniquement les chargements limites du système 
étudié. L’histoire de chargement, comme dans le cas du calcul à la rupture, ne joue aucun rôle.  
Le commentaire suivant est valable tant pour les théorèmes de l’analyse limite que pour les 
approches plus générales du calcul à la rupture. 
Du point de vue de leur mise en cadre, les méthodes posent notamment deux problèmes.  
• Le premier concerne la construction de champs statiques (cinématiques) qui sont 
statiquement (cinématiquement) et plastiquement admissibles. Les champs étudiés peuvent être 
définis soit par une expression analytique soit par une procédure numérique dans le domaine 
étudié, p.ex. par la division du domaine en éléments finis définissant une certaine classe de 
fonctions pour les champs.  
Le premier choix offre l’avantage d’une description directe du champ de vitesse ou de 
contrainte appliqué. Cependant, la difficulté d’envisager un champ de contrainte ou de vitesse rend 
ce choix inenvisageable pour des configurations compliquées et une compréhension profonde du 
problème est en général exigée. Comme exemple, on se réfère à Salençon & Pecker (1995a, b), qui 
ont étudié le problème de semelles filantes sous une charge inclinée et excentrée en tenant compte 
des champs de vitesse définis analytiquement à travers un nombre de paramètres géométriques. 
Récemment, on rélève quelques évolutions marquantes sur la considération des champs 
analytiques; le travail théorique de Corfdir (1996) a permis la construction de champs de vitesses 
pertinents pour les problèmes axisymétriques. Michalowski (2001) a considéré une certaine classe 
des champs de vitesse tridimensionnels pour traiter du problème des semelles carrées et 
rectangulaires sur des milieux frottants. Il a pu les intégrer afin d’obtenir la puissance résistante 
totale du système en transformant l’intégrale volumique en un intégrale surfacique au moyen du 
théorème de la divergence. La même idée avait été introduite par Pecker & Salençon (1991) pour 
la prise en compte des forces volumiques dans le sol. Puzrin & Randolph (2003a, b) ont présenté 
une méthode théorique afin de traiter des champs de vitesse tridimensionnels pour les milieux 
purement cohérents, qui se base sur une transformation en coordonnées curvilignes et simplifie 
l’évaluation de la puissance résistante sur le domaine tridimensionnel.  
Le deuxième choix, celui d’une construction des champs par une procédure numérique, est 
nécessité parfois par la nature du problème examiné ou favorisé par les grandes capacités du calcul 
désormais disponibles. Il peut conduire néanmoins à des problèmes d’optimisation qui sont 
numériquement très lourds. L’emploi de cette technique a commencé dès les années 70 d’après les 
travaux de Lysmer (1970), Maier et al. (1972) et Frémond & Salençon (1973) qui ont utilisé des 
éléments finis linéaires pour traiter des problèmes de stabilité plans. L’utilisation des éléments 
finis linéaires est la pratique  indiquée jusqu’à aujourd’hui, puisqu’elle conduit à une fonction 
objectif linéaire.  
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• Le deuxième sujet de la mise en œuvre des méthodes concerne la procédure 
d’optimisation. Dans le cas de l’application des éléments finis linéaires aux problèmes plans avec 
des fonctions de charge linéarisées1, le problème d’optimisation est linéaire et il peut être traité par 
des algorithmes classiques, comme les algorithmes « simplex » , ou  du point intérieur comme 
dans Bottero et al. (1980), Sloan (1989) ou Sloan & Kleeman (1995). La technique est convenable 
pour le traitement de problèmes plans. Néanmoins, pour le traitement de problèmes 
tridimensionnels, la linéarisation de la fonction de charge peut imposer un trop grand nombre de 
contraintes et le problème numérique devient prohibitivement lourd. Récemment, Lyamin (1999) 
et Lyamin & Sloan (2002) ont présenté un algorithme d’optimisation de type Newton pour une 
fonction objectif linéaire soumise à des contraintes linéaires et non-linéaires, tandis que Pastor 
(2001) et Pastor & Loute (2005) ont formulé pour le même problème, un algorithme de type point 
intérieur. Ces algorithmes, d’après Lyamin & Sloan (2002), se sont révélés beaucoup plus 
efficaces que les algorithmes avec des contraintes exclusivement linéarisées.  
On note finalement le développement, dans le cadre de l’analyse limite, de la méthode de l’analyse 
cinématique régularisée au Laboratoire Central des Ponts et Chaussées. La méthode est basée sur 
l’idée de trouver une série des solutions visco-plastiques convergeant vers la solution rigide 
plastique du problème cinématique étudié. La méthode a été lancée par les travaux théoriques de 
Friâa sous la direction de Frémond (Frémond & Friâa, 1978, Friâa, 1978, 1979). Droniuc et al. 
(2003) ont décrit les bases théoriques, la programmation et la validation de l’analyse cinématique 
régularisée.  
L’évolution élastoplastique de la structure 
Si l’on admet une loi de comportement élastoplastique pour le matériau constitutif de notre 
structure, on peut en principe étudier aussi son évolution élastoplastique entière à partir d’un état 
d’autocontrainte initiale jusqu’à sa ruine plastique en suivant un trajet de chargement spécifique. 
Les problèmes géotechniques peuvent être traités par une telle logique à travers des méthodes 
numériques, notamment celles des éléments finis et des différences finies. La technique est très 
commode si l’objectif de l’étude est l’évolution élastoplastique du système et la méthode a connu 
une vraie explosion après les années 70, avec un nombre énorme de références sur le sujet. Mestat 
& Prat (1999) donnent des guides sur l’utilisation des éléments finis dans les problèmes 
géotechniques. La puissance de calcul des ordinateurs permet désormais l’introduction dans la 
méthode d’un ensemble de caractéristiques subtiles du comportement des sols. Par exemple, 
Siddiquee et al. (1999) ont élaboré des analyses par éléments finis où ils ont pris en compte 
l’anisotropie, l’influence de la pression hydrostatique, l’écrouissage non-linéaire, le comportement 
dilatant par une loi d’écoulement non associée et l’apparition de bandes de cisaillement dans le 
sol. Un tel modèle leur a permis de faire apparaître numériquement des phénomènes délicats (effet 
d’échelle etc.) mis en évidence par les résultats expérimentaux sur la capacité portante des sables. 
Par ailleurs, Griffiths et al. (2002) ont recouru à de multiples analyses par éléments finis afin 
d’évaluer l’effet sur la capacité portante des sols cohérents avec une cohésion vue comme une 
variable stochastique. 
                                                 
 
1 En général, la méthode exige que la fonction de charge soit régulière, par conséquent, le critère de Coulomb est 
approximé par une fonction de charge régulière qui est en suite linéarisée.  
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Cependant la méthode présente aussi des défauts importants : les dimensions finies du maillage 
posent le problème de la représentativité des conditions aux limites. De plus, l’état d’écoulement 
plastique libre du système n’est obtenu que comme la limite d’une série d’états d’écoulement 
plastique confinés par les régions élastiques du système. Ce passage à la limite en général est très 
difficile du point de vue numérique, à tel point que, parfois, la fiabilité du résultat ne peut pas être 
assurée. Finalement, on ne peut pas donner une interprétation physique aux résultats de l’analyse ; 
on ne peut pas affirmer qu’ils sont des bornes supérieures ou inférieures et des modifications 
même petites sur des détails de la modélisation (densité du maillage, dimensions du domaine, 
trajet de chargement) peuvent parfois changer considérablement le résultat final.   
La pratique de la méthode peut par ailleurs être améliorée en en vérifiant les résultats par le calcul 
à la rupture. Si par exemple, des bornes inférieures et supérieures des charges limites sont 
obtenues à travers la méthode statique et cinématique, elles peuvent servir à la validation des 
résultats sortis par un calcul d’évolution élastoplastique de la structure. Une logique inverse peut 
aussi s’appliquer notamment concernant l’approche cinématique ; puisque des champs de 
déformations sont calculés dans chaque étape de l’évolution élastoplastique de la structure étudiée, 
ceux – ci peuvent permettre de préciser approximativement, même avant la ruine plastique, la 
forme du champ de vitesse lors de la rupture. Cela peut se révéler très utile dans le cas de 
chargements complexes, où il est difficile d’imaginer le mécanisme de la rupture. Ainsi, il est 
possible d’obtenir des classes de champs de vitesse réalistes à utiliser dans l’approche 
cinématique. Cette interconnexion entre un modèle numérique d’évolution élastoplastique et des 
bornes inférieures et supérieures par l’analyse limite a été utilisée dans de nombreux travaux 
comme par exemple chez Bransby & Randolph  (1998, 1999).   
2.1.2.4 Développements récents 
L’analyse précédente a permis d’analyser chaque méthode sous l’angle du calcul à la rupture, 
l’objectif étant toujours la détermination la plus exacte du domaine des chargements supportables 
« potentiellement » ou « effectivement » par la structure selon les données du problème. Vers cet 
objectif commun, toutes les méthodes se rencontrent sur la frontière du domaine K et c’est 
simplement le chemin (« par défaut », « par excès ») et le « langage » (« statique » ou 
« cinématique ») qui changent selon le cas. 
Comme une présentation exhaustive de la littérature sur le sujet est pratiquement impossible à 
cause de son volume énorme, on va présenter ci-dessous un nombre de publications très récentes, 
qui indiquent que les méthodes susmentionnées servent encore aux besoins de la recherche sur la 
capacité portante des fondations superficielles. On note qu’un état des connaissances récent sur les 
méthodes de calcul de la portance des fondations superficielles peut être trouvé dans Magnan et al. 
(2004). 
Al-Shamrani (2005) vient de présenter des bornes supérieures de la capacité portante des semelles 
filantes reposant sur des sols cohérents anisotropes non homogènes par l’approche cinématique du 
calcul à la rupture. Par l’introduction de mécanismes « des blocs », il est arrivé à l’expression 
analytique directe des bornes supérieures proposées, qui en plus constituent les meilleures bornes 
connues dans le cas de non homogénéité prépondérante au sol. 
Dans le même esprit, dans Przewłócki (2005) on trouve une modification de la méthode classique 
des « caractéristiques » ; la technique numérique des différences finies stochastique est introduite 
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afin de traiter du problème de la capacité portante d’une semelle filante sur une couche de sol qui 
présente des paramètres de résistance stochastiques.    
Dans le domaine des analyses par éléments finis, Bouzid et al. (2005) ont introduit une technique 
simplificatrice d’analyses en 3D ; des solutions en 2D sur un nombre de « tranches » du modèle 
sont modifiées, selon des conditions appliquées aux interfaces entre les « tranches », pour obtenir 
une solution approximative du problème tridimensionnel. 
Par ailleurs, Zhu & Michalowski (2005) ont présenté de nouveau facteurs de forme pour les 
semelles circulaires et carrées en élaborant une série d’analyses numériques de l’évolution 
élastoplastique du système tridimensionnel par la méthode des éléments finis. Le sol était traité 
comme un matériau de Coulomb avec une loi de comportement non associée.  
Dans le domaine de l’analyse limite, Li & Yu (2005) ont présenté un nouvel algorithme pour la 
résolution du problème d’optimisation non-linéaire obtenu par l’approche cinématique appliquée 
aux milieux frottants (critère de Drucker – Prager) ; Kobayashi (2005) a introduit une méthode 
d’analyse (« hybrid type rigid plastic finite element analysis ») qui combine les théorèmes 
cinématique et statique. Dans chaque étape d’une procédure itérative, il effectue la minimisation 
d’une quantité qui exprime la marge entre la fonctionnelle de l’approche statique et celle de 
l’approche cinématique et tente ainsi d’approximer directement la solution exacte du problème. 
Les fonctionnelles statiques et cinématiques, liées par la dualisation mathématique du problème, 
sont définies dans un domaine d’éléments finis. L’optimisation s’effectue par un algorithme de 
point intérieur. Une nouvelle application de l’approche statique a été mise en œuvre par Liu et al. 
(2005) dans le cadre de la méthode des éléments de frontière. 
Boulbibane & Ponter (2005a, b) ont appliqué une variation de l’approche cinématique où l’état de 
contrainte d’un matériau élastoplastique est approximé par celui d’un matériau linéaire visqueux 
fictif (« linear matching method »). Par cette méthode ils ont traité du problème de la capacité 
portante des semelles filantes sur un demi-espace bi – couche. 
Dans Salgado et al. (2004) on trouve des applications de la technique susmentionnée de Lyamin & 
Sloan (2002) au calcul des bornes supérieures de la capacité portante de semelles filantes, carrées, 
rectangulaires et circulaires sur des argiles non homogènes. Par la même méthode, Hjiaj et al. 
(2005) s’attachent à l’évaluation du facteur Nγ  des semelles filantes sur des sols frottants sans 
cohésion. 
Cette liste indicative démontre en fait que le problème si fondamental de la capacité portante n’est 
pas encore épuisé et qu’il continuera à offrir de nouveaux sujets de recherche sur tous ses aspects 
théoriques et appliqués.    
2.1.3 Méthodes empiriques et expérimentales 
Ce paragraphe est consacré à une brève revue des méthodes empiriques ou expérimentales 
concernant le problème de la capacité portante des fondations superficielles. Le domaine est aussi 
très riche et comme cette thèse porte sur une orientation théorique on se restreint à la référence 
d’un petit nombre des travaux marquants. Dans cette grande famille de méthodes on peut inclure : 
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• Des travaux qui se basent sur l’expérimentation au laboratoire. Une classification 
potentielle des travaux expérimentaux pourrait être : essais sur massifs de sol, essais en 
centrifugeuse, essais sur table vibrante.  
• Des travaux qui se basent sur des essais sur site. 
2.1.3.1 Expérimentation au laboratoire 
Tests de fondations sur massifs de sol 
Dès l’apparition de la formule (2.4) de Terzaghi, il y a eu un grand nombre de campagnes d’essais 
en laboratoire dans le but de valider ou d’améliorer son domaine de validité. La modification la 
plus connue est celle proposée par Brinch Hansen (1961) qui visait à tenir compte des 
caractéristiques géométriques de la fondation et du chargement par l’introduction d’une série de 
facteurs correctifs. La capacité portante peut ainsi s’exprimer par une relation comme ci dessous : 
(2.5)           1
2u c c c c c c q q q q q q
q s i d g b cN s i d g b qN s i d g b B Nγ γ γ γ γ γγ ′= + +  
Les facteurs avec, , , , , ,k k k k ks i d g b k c q γ= se réfèrent à la forme de la semelle, l’inclinaison de la 
charge, la profondeur de la semelle, l’inclinaison de la surface du sol et de la base rocheuse 
respectivement. La quantité B ′ désigne une largeur de semelle modifiée selon l’excentricité de 
charge. Pour la détermination de ces facteurs ainsi que du facteur Nγ , plusieurs séries d’essais de 
fondations sur massifs de sol ont été développées, dont Meyerhof (1963), Brinch Hansen (1970) et 
Vesic (1973, 1975). Zadroga (1994) et Magnan et al. (2004) offrent une grande liste de 
propositions faites pour l’évaluation des facteurs de la formule (2.5). 
Il a été bientôt réalisé que la formule (2.4) et sa modification (2.5) pourraient être remplacées par 
une représentation concrète des charges limites ultimes dans l’espace des paramètres de 
chargement sous la forme de surfaces désignant la frontière du domaine K ou sous la forme de 
diagrammes d’interaction entre deux paramètres de chargement spécifiques1. Dans cet esprit et 
pour le problème de la butée d’une paroi agissant sur un massif plastique en forme de coin 
(paramètres de chargement : force verticale N, moment M), Salençon (1972, 1974) a introduit la 
représentation de la surface ultime du système comme une courbe dans le plan ( ),N M . Dès 
qu’une telle surface est établie, il est facile de l’approximer par une expression analytique. C’est 
dans cet esprit que l’on trouve les travaux de Nova & Montrasio (1991) et Butterfield & Gottardi 
(1994) pour le comportement des sables ainsi que de Martin (1994) et Martin & Houlsby (2000, 
2001) portant sur des fondations de structures offshore sur des argiles. Un moyen d’essais original, 
dit le « swipe test », est utilisé dans Gottardi et al. (1999). Cette technique donne un accès direct à 
la forme de la surface de charge. Initiallement, on applique sur la fondation un déplacement 
vertical qui amène le sol à un état de plastification. Ensuite, un  déplacement horizontal, une 
rotation ou une combinaison de deux est imposée, le déplacement vertical étant maintenu constant. 
Cette phase est accompagnée par le développement d’une force horizontale V et d’un moment M 
et par une diminution significative de la force verticale N. Il est ainsi possible de suivre la trace de 
                                                 
 
1 La première apparition de cette idée est probablement due à Prager (1955) qui introduit la notion de contraintes et de 
déformations généralisées. Comme indiqué par Houlsby & Cassidy (2002) l’idée de représenter les charges ultimes 
d’une fondation dans l’espace {N, V, M} a été introduite par Roscoe & Schofield (1956) dans l’étude d’un système des 
pieux courts.  
40 2. Analyse à la rupture  
 
N, V et M dans l’espace {N, V, M}. Cette courbe est la trace de la surface de charge de la 
fondation dans le plan NV ou NM. Des résultats de « swipe tests » sont présentés sur la Figure 
2.3. 
 
   
Figure 2.3 – Résultats de « Swipe tests » d’après Martin & Houlsby (2000) 
 
Dans le domaine du génie parasismique, des campagnes d’essais sur des massifs de sol ont été 
conçues afin de modéliser le comportement des fondations avant et lors de la rupture sous un 
chargement de type sismique. Pedretti (1998) et Negro et al. (2000) décrivent une telle série de 
tests à grande échelle effectués au sein du projet Trisee (Trisee, 1998). Un chargement cyclique, 
dont l’amplitude était contrôlée, était appliqué à la fondation et sa réponse était étudiée sous 
différents niveaux d’amplitude des charges, de la phase quasi-linéaire à la phase des non-linéarités 
matérielles ou géométriques et jusqu’à la rupture.  
Un exemple illustratif des potentialités de la centrifugeuse pour l’étude des fondations 
superficielles est la série d’essais effectuées par Garnier & Pecker (1999) pour aider à la 
conception et la justification du système de fondations proposé pour les pylônes du Pont de Rion – 
Antirion dont une description peut se trouver dans Teyssandier et al. (2000) et dans Pecker (2005).  
La représentation schématique de la fondation proposée apparaît sur la Figure 2.4 ; une semelle 
circulaire de 90m de diamètre repose sur le sol qui est renforcé par environ 200 tubes métalliques 
de 2m de diamètre et de 25 à 30m de fiche. L’interface sol – semelle est formé par une couche de 
ballast de plusieurs mètres d’épaisseur. Les essais étaient effectués sous 100g. Un modèle de la 
fondation à l’échelle 1/100 a été soumis à une force verticale constante et à une combinaison d’un 
effort horizontal et d’un moment cycliques.  Tous les essais se sont terminés par un chargement 
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monotone horizontal jusqu’à la rupture. Les essais ont ainsi permis la détermination des 
chargements extrêmes et l’étude du comportement cyclique de la fondation.  
 
 
Figure 2.4 – Schéma représentant la fondation des pylônes du Pont de Rion – Antirion (Pecker, 2005)  
 
Essais dynamiques sur table vibrante 
Les dispositifs de tables vibrantes sont notamment utilisés pour l’étude du comportement sismique 
de structures de génie civil ; néanmoins des essais sur le comportement des fondations 
superficielles ont aussi été réalisés. Par exemple, une série d’essais, nommée CAMUS IV, a eu 
lieu sur la table vibrante Azalée du CEA Saclay en Octobre 1999. Il s’agissait d’un modèle à 
l’échelle 1/3 d’une structure à cinq étages. Alors que des tests précédents avaient été réalisés avec 
un encastrement total de la base de la structure, le modèle de CAMUS IV reposait sur un bac de 
sable, ancré à la table vibrante comme détaillé par Crémer (1999a, b). Le modèle a été testé 
horizontalement pour deux accélérogrammes différents de niveaux  croissants d’excitation de 
0.05g à 1.1g. Les essais ont permis de retrouver toutes les caractéristiques de la rupture d’une 
fondation superficielle sous charges sismiques ; le fort décollement au niveau de l’interface sol – 
fondation, les boucles d’hystérésis de la réponse de la structure représentant la dissipation 
d’énergie dans le sable, la présence d’un tassement et d’une rotation résiduels non négligeables en 
fin de sollicitation. Le modèle et la mise en place de la fondation sont présentés sur la Figure 2.5. 
 
  
(a) (b) 
Figure 2.5 – Essais CAMUS IV: a) Modèle de structure, b) Mise en place de la fondation 
(Combescure & Chaudat, 2000) 
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On peut noter que l’utilisation des équipements puissants pour l’étude de la stabilité dynamique 
des fondations superficielles, comme les centrifugeuses et les tables vibrantes, a offert une 
motivation forte vers la prise en compte des déplacements permanents pour leur conception, 
suivant les idées de Newmark (1965). La mise en évidence des mécanismes de rupture et l’étude 
détaillée de leurs caractéristiques, suivies par des évaluations quantitatives concrètes des 
déplacements et des rotations permanentes à travers des essais en centrifugeuse ou sur table 
vibrante, ont fourni la vérification expérimentale de nombreux modèles théoriques visant à la 
description plus rationnelle du phénomène d’interaction dynamique sol – structure.  
2.1.3.2 Tests sur site 
On peut clore cette courte présentation sur les méthodes empiriques et expérimentales du 
problème de la capacité portante, en faisant une brève référence à l’utilisation des méthodes de 
reconnaissance des sols in situ pour l’étude du problème de la détermination de la force portante 
des fondations superficielles. Les techniques reconnues du pénétromètre et du pressiomètre sont 
surtout utilisées afin d’obtenir une corrélation entre des quantités mesurées en place et des 
paramètres de résistance ou de déformabilité des sols. Parfois, l’incertitude qui porte sur les 
méthodes théoriques du calcul, comme l’application de l’équation (2.5), où un grand nombre de 
facteurs doit être déterminé, conduit à l’établissement de corrélations directes entre les résultats 
d’un essai en place et la force portante des fondations. Dans cet esprit, Parry (1977) a corrélé le 
nombre NSPT à la capacité portante des fondations sur sables. Récemment, Lee & Salgado (2005) 
ont estimé la capacité portante des semelles circulaires sur sables en se référant aux essais CPT. Ils 
ont ainsi pu valider leur méthode à l’aide d’analyses numériques non-linéaires par éléments finis. 
Par ailleurs, la capacité portante des fondations a été corrélée avec des résultats des essais 
pressiométriques. Les règles de calcul des semelles superficielles, de nature empirique, ont été 
établies par L. Ménard (1963). En France, où la pratique du pressiomètre est très populaire, ces 
règles ont été codifiées dans le fascicule 62 titre V du CCTG (1984), comme le note Baguelin 
(2005).   
2.1.4 Remarques finales 
Les paragraphes précédents ont montré la complexité et les difficultés du problème de 
détermination de la force portante des fondations superficielles. La grande variété des méthodes 
théoriques et expérimentales et l’observation que ces méthodes continuent à évoluer soulignent le 
fait que même si, d’un point de vue pratique, il y a des règles pour la conception, il reste encore 
des questions ouvertes vers l’optimisation de nos méthodes. L’élément moteur du progrès reste 
toujours la remise en question des pratiques habituelles. 
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2.2 Résumé de l’approche cinématique du Calcul à la Rupture 
Le contenu de ce paragraphe porte sur une présentation théorique de l’approche cinématique par 
l’extérieur du calcul à la rupture. Aux paragraphes §2.1.2.1 et §2.1.2.2 on en a brièvement 
introduit les notions élémentaires ainsi que les approches par lesquelles la théorie est mise en 
œuvre en pratique. On a souligné qu’à partir de trois données (géométrie, chargement, résistance), 
la méthode peut fournir l’ensemble de tous les chargements qui sont « potentiellement » 
supportables par la structure. On a parlé de paramètres de chargement (§2.1.2.2) dans l’espace 
desquels on a défini le domaine K (§2.1.2.2) pour désigner la frontière entre les chargements non 
supportables et les chargements « potentiellement » supportables.  On a encore énoncé que 
l’approche cinématique par l’extérieur, en se basant sur la connaissance des conditions imposées 
par la résistance des matériaux constitutifs de la structure et sur le principe de puissances 
virtuelles, fournit une approximation « par excès » du domaine K. Dans la suite, on tente 
d’expliciter mathématiquement ces idées. On reprend les notations et les symboles utilisés par 
Salençon (2002a). 
2.2.1 Introduction du principe de puissances virtuelles 
Définition de la géométrie 
On introduit premièrement la géométrie de la structure, qui peut être vue comme un domaine Ω de 
l’espace tridimensionnel 3R . Chaque point de la structure est représenté par un vecteur x . On 
désigne par ∂Ω le contour de la structure.  
 
 
Figure 2.6 – Configuration d’une structure soumise à  un chargement général 
 
Définition du chargement et des conditions aux limites 
On introduit à la suite, un chargement sur la géométrie de la structure. Ce chargement comporte en 
général : 
• Un champ de forces volumiques ( )dF x  défini dans Ω . 
• Sur une partie du contour ∂Ω , soit TS , des vecteurs de contrainte ( )d , TT x x S∈ , 
définissant les conditions aux limites par rapport aux efforts. 
• Sur la partie U TS S≡ ∂Ω− , des vecteurs de vitesses ( )d , UU x x S∈ , définissant les 
conditions aux limites par rapport aux vitesses.  
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L’exposant « d » indique des quantités données. La Figure 2.6 illustre la configuration d’une 
structure sous un chargement général. 
Introduction des champs de vitesse et de contrainte admissibles 
Ayant défini la géométrie de la structure ainsi que son chargement, on introduit maintenant le 
concept de champs de vitesse et de contrainte admissibles avec les données en vitesse et en efforts 
respectivement.  
Tout champ de vitesse U  qui vérifie : 
(2.6) ( ) ( )d
ˆ
, U
U
U x U x x S
Ω⎧⎪⎪⎨⎪ = ∀ ∈⎪⎪⎩
continu et continument differentiable, par morceaux sur
  
est dit cinématiquement admissible avec les données en vitesses. 
De la même manière, on définit les champs de contrainte statiquement admissibles. Tout champ de 
contrainte σ qui vérifie : 
(2.7) 
( ) ( ) ( )
( ) ( )
( ) ( )
d
d
ˆ
,
div 0,
0,
Tx n x T x x S
x F x x
x n x x σ
σ
σ
σ
σ Σ
⎧ Ω⎪⎪⎪⎪ ⋅ = ∀ ∈⎪⎪⎪⎨⎪ + = ∀ ∈ Ω⎪⎪⎪⎪ ⋅ = ∀ ∈⎪⎪⎩c fe hd g
continu et continument differentiable, par morceaux sur
 
est dit statiquement admissible avec les données en efforts. 
Dans (2.7), ( )n x désigne le vecteur unitaire positif normal au point x . σΣ  est une surface de 
discontinuité du champ de contrainte. Le symbole a ba  désigne la discontinuité d’une quantité a. 
Paramètres de chargement 
On peut maintenant définir la notion de paramètres de chargement, introduite au §2.1.2.2. On 
considère un champ de contrainte statiquement admissible, soit σ , et un champ de vitesse virtuel 
cinématiquement admissible Uˆ 1. On note par (e)P  la puissance virtuelle de tous les efforts 
appliqués au système, c’est-à-dire des forces volumiques ( )dF x , des vecteurs de contrainte 
( )dT x  sur TS  et des efforts sur US  correspondant au champ de contrainte σ  : 
(2.8) ( ) ( ) ( ) ( ) ( ) ( ) ( )( ) ( )ddde ˆ ˆ ˆd d d
T U
T U
S S
F x U x T x U x S x n x U x S
Ω
Ω σ= ⋅ + ⋅ + ⋅ ⋅∫ ∫ ∫P  
La définition des paramètres de chargement s’accomplit par l’introduction des applications 
linéaires : 
(2.9) 
( )
( )ˆ ˆˆ
n
n
Q
U q U
σ σ⎧⎪ ∈⎪⎪⎨⎪ ∈⎪⎪⎩
6
6
R
R
 
                                                 
 
1 Le chapeau ^ désigne une quantité virtuelle. 
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telles que la condition suivante soit satisfaite : 
(2.10) 
( ) ( ) ( )e
ˆ ,
ˆˆ
U
Q q U
σ
σ
⎧⎪∀ ∀⎪⎪⎨⎪ = ⋅⎪⎪⎩P 
cinématiquement admissible statiquement admissible
 
Dans (2.10) les éléments 1 2, , , nQ Q Q" du vecteur Q  s’appellent paramètres de chargement de la 
structure. Le vecteur qˆ  s’appelle taux de déformation global de la structure. La dimension n des 
vecteurs Q et qˆ  est n = k + l, où k est la dimension d’une base de paramètres scalaires décrivant 
les données en efforts et l, la dimension d’une base de paramètres scalaires décrivant les données 
en vitesses. 
On rappelle la définition du domaine K : l’ensemble de tous les chargements Q  « potentiellement 
supportables » par la structure. 
Principe des puissances virtuelles 
Le principe des puissances virtuelles peut alors se formuler comme suit :  
(2.11) 
( )
( )
( ) ( ) ( ) ( ) ( ) ( ) ( )e
ˆ
ˆ ˆ ˆˆ: d d ,
U
U
x
U x
x d x U x x n x Q q Q U
Ω Σ
σ
σ Ω σ Σ
⎧⎪⎪ ∀⎪⎪⎪⎪∀⎨⎪⎪⎪⎪ + ⋅ ⋅ = ⋅ =⎪⎪⎪⎩∫ ∫ c f e hd g
statiquement admissible
virtuel cinématiquement admissible
P
 
Le tenseur ( )dˆ x désigne le tenseur des taux de déformations défini par l’expression : 
( ), ,1ˆ ˆ ˆ2ij i j j id U U= +  
alors que UΣ  les surfaces de discontinuité du champ de vitesse. L’équation (2.11) énonce que la 
puissance des efforts extérieurs est égale à la puissance résistante dans la structure exprimée par le 
premier membre de (2.11). 
Le principe des puissances virtuelles constitue le premier fondement de l’approche cinématique 
par l’extérieur. Le deuxième est la résistance du matériau constitutif de la structure.  
2.2.2 Introduction de la résistance du matériau constitutif 
Domaine de résistance 
La résistance du matériau constitutif de la structure s’exprime par le domaine de résistance 
( ) 6G x ⊂ R , défini à chaque point x de la structure. ( )G x  est l’ensemble des états de contrainte 
admissibles en ce point :  
(2.12) ( ) ( ) ( )6x G x x xσ σ∈ ⊂ ⇔R est admissible en   
Comme il a été souligné auparavant, le domaine de résistance ( )G x  est, conformément à 
l’expérience, supposé convexe. 
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Les fonctions π 
On cherche à construire une approche « par excès » du domaine K. Notre approximation repose 
sur le fait que l’on ne peut pas explicitement décrire les champs de vitesse (cinématiquement 
admissible) et de contrainte (statiquement admissible) qui satisfont (2.11). Si on le pouvait, on 
serait capable de construire directement la frontière du domaine K. Aussi, on décide de violer la 
condition d’équilibre et de calculer le premier membre de (2.11) en faisant une sélection 
spécifique du champ de contrainte. Notre sélection s’appuie sur la connaissance du 
domaine ( )G x  ; pour tout champ de vitesse virtuel Uˆ  cinématiquement admissible, on définit les 
fonctions π : 
(2.13) ( ) ( ) ( ) ( ) ( ){ }ˆ ˆ, sup : |x d x d x x G xπ σ σ= ∈′ ′  
(2.14) ( ) ( )( ) ( ) ( ) ( ) ( ) ( ){ }ˆ ˆ, , sup |x n x U x U x x n x x G xπ σ σ= ⋅ ⋅ ∈′ ′c f c fe h e hd g d g  
Or, on peut dire qu’à travers les fonctions π et en chaque point x , on choisit le champ de 
contrainte qui est admissible par rapport à ( )G x  afin de majorer les intégrales du premier membre 
de (2.11). Par l’introduction de ce champ de contrainte en tous les points de la structure l’équilibre 
est violé et l’égalité en (2.11) devient désormais une inégalité, vraie pour tout chargement 
potentiellement supportable (Q K∈ ) et tout champ de vitesse virtuel Uˆ cinématiquement 
admissible : 
(2.15) ( )( ) ( ) ( )( ) ( ) ( ) ( )ˆ e
ˆ,
ˆ ˆ ˆ ˆ, d , , d ,
U
U
Q K U
x d x x n x U x Q q U Q U
Ω Σ
π Ω π Σ
⎧⎪ ∀ ∈ ∀⎪⎪⎨⎪ + ≥ ⋅ =⎪⎪⎪⎩∫ ∫ c f e hd g
cinématiquement admissible
P
 
Le premier membre de (2.15) s’appelle puissance résistante maximale, est noté par rmP  et il est 
fonction du champ de vitesse virtuel considéré et du domaine de résistance ( )G x  : 
(2.16) ( ) ( )( ) ( ) ( )( ) ˆrm ˆ ˆ ˆ, d , , d
U
U
U x d x x n x U x
Ω Σ
π Ω π Σ= +∫ ∫ c fd ge hP  
Les fonctions π s’appellent fonctions de densité de puissance résistante maximale. 
L’inégalité (2.15) s’écrit plus commodément : 
(2.17) ( ) ( ) ( )rm e
ˆ,
ˆ ˆ,
Q K U
U Q U
⎧⎪∀ ∈ ∀⎪⎪⎨⎪ ≥⎪⎪⎩
cinématiquement admissible
P P
 
Salençon (1983) donne le calcul des fonctions π, notamment pour une liste de critères  de 
résistance usuels, valables pour les milieux continus isotropes bi- et tridimensionnels et pour les 
interfaces isotropes. 
 
 
 2.2. Résumé de l’approche cinématique 47 
2.2.3 Mise en oeuvre de l’approche cinématique par l’extérieur 
Procédure du calcul 
L’approche cinématique par l’extérieur se concrétise alors en exploitant directement l’inégalité 
(2.17). D’un côté, la connaissance du domaine de résistance et de la géométrie nous permet 
l’évaluation de la puissance résistante maximale de la structure dans un champ de vitesse virtuel 
Uˆ  donné ; ainsi on obtient le premier membre en (2.17). De l’autre côté, l’utilisation d’un champ 
de vitesse virtuel et la connaissance de la configuration de charges sur la structure nous permettent 
de déterminer le vecteur de taux de déformation global ( )ˆq U et ainsi de trouver tous les paramètres 
scalaires 1 2, , , nQ Q Q" qui satisfont (2.17). La frontière de ces paramètres définit un hyperplan dans 
l’espace nR  des paramètres de chargement. Comme il est présenté sur la Figure 2.7, si l’on répète 
l’opération pour plusieurs champs de vitesse virtuels 1 2ˆ ˆ ˆ, , , nU U U" , on peut construire une région 
convexe dans nR à l’intérieur de laquelle se trouve le domaine K. Ce résultat découle directement 
de (2.17). 
On voit ainsi comment on aboutit à la construction d’une approximation « par l’extérieur » de la 
frontière du domaine K. La qualité de notre approximation dépend du choix des champs de vitesse 
virtuels. Par ailleurs, il est important de noter (Salençon, 2002) que sous réserve d’hypothèses 
mathématiques complémentaires1, la formulation (2.17) fournit la définition duale exacte du 
domaine K. Cela signifie que l’exploitation de tous les champs de vitesse virtuels 
cinématiquement admissibles engendrera exactement la frontière du domaine K. Cette remarque 
attache de la valeur pratique à l’approche cinématique ; la sélection appropriée des champs de 
vitesse virtuels peut conduire à une approximation proche (ou parfois à une détermination exacte) 
de la frontière de K. 
 
 
Figure 2.7 – Approche cinématique par l’extérieur du calcul à la rupture 
 
                                                 
 
1 Une discussion plus approfondie de cette question peut se trouver dans Nayrolles (1970), Frémond & Friâa (1978) et 
Friâa (1978) comme il est indiqué par Salençon (2002a). 
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Champs de vitesse virtuels pertinents 
 La remarque précédente souligne l’importance d’une sélection appropriée de champs de vitesse 
virtuels à appliquer dans (2.17). Même si l’on ne peut pas prédire la configuration des champs de 
vitesse virtuels qui donneront la meilleure approximation de K, on peut au moins exclure les 
champs qui ne donneront aucune information valable. Tels sont les champs pour lesquels, soit la 
puissance des efforts extérieurs est nulle ( ( ) ( )e ˆ, 0Q U =P ), soit la puissance résistante maximale 
est infinie ( ( )rm Uˆ = ∞P ). Concernant le deuxième cas, il résulte de (2.16) que la puissance 
résistante maximale est finie à condition que les deux termes de (2.16) soient finis : 
(2.18) 
( )( )
( ) ( )( )
ˆ,
ˆ, ,
x d x
x n x U x
π
π
⎧⎪ < +∞⎪⎪⎨⎪ < +∞⎪⎪⎪⎩
c fd ge h
 
Les champs de vitesse virtuels qui respectent les conditions (2.18) s’appellent champs de vitesse 
virtuels pertinents. Les conditions de pertinence pour les champs de vitesse virtuels dépendent 
exclusivement du critère de résistance du matériau constitutif. On voit ainsi que l’introduction de 
champs de vitesse virtuels cinématiquement admissibles pertinents est faite, simplement d’un 
point de vue pratique, afin que les résultats de (2.17) ne soient pas banals. Dans le contexte de 
l’approche cinématique du calcul à la rupture, la considération des conditions de pertinence n’a 
aucun rapport avec des éléments de la loi constitutive du matériau, p.ex. la loi d’écoulement, 
comme y insiste Salençon (2002a). 
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2.3 Semelles filantes : Rappel de résultats existants 
2.3.1 Introduction 
On présente dans ce paragraphe les résultats principaux sur le problème de la capacité portante 
sismique des semelles filantes. Comme le traitement du problème plan précède la considération de 
tous les autres problèmes (axisymétrique, tridimensionnel), les évolutions dans ce domaine 
précèdent souvent celles concernant les configurations plus compliquées. Dans cet esprit, on décrit 
des travaux importants sur les semelles filantes qui fourniront une démarche à nos développements 
sur les semelles circulaires.  
Le sujet, riche du point de vue de la recherche, exige aussi l’établissement de normes pour la 
conception d’ouvrages réels. On présentera la façon dont les développements dans le domaine de 
recherche ont enrichi les normes de conception et ont été adaptés à la pratique des ingénieurs. Le 
paragraphe s’achève par une discussion sur les forces d’inertie qui se développent dans le sol lors 
d’une sollicitation sismique. 
2.3.2 Traitement dans le cadre de la formulation classique 
La capacité portante sismique des fondations filantes a été abordée initialement dans le cadre de la 
formulation classique de la capacité portante exprimée par les équations de Terzaghi  [Équation 
(2.4)] et de Brinch Hansen [Équation (2.5)]. Cette approche simplifiée se basait sur la 
considération d’une force inclinée et excentrée sur la semelle provenant des forces inertielles 
développées dans la superstructure lors de la sollicitation sismique. Il s’agissait évidemment d’une 
approche pseudo-statique et il suffisait de déterminer les facteurs d’inclinaison et d’excentricité 
des chargements (facteurs , ,c qi i iγ  et B ′  respectivement dans (2.5)) en fonction des 
caractéristiques du chargement dynamique et sans prendre en compte l’effet des forces inertielles 
développées dans le sol de fondation.  
Le besoin d’un traitement plus raffiné s’est fait sentir incontestablement, après le séisme de 
Mexico de 1985 où plusieurs structures ont subi des ruptures dues au dépassement de la capacité 
portante. Romo & Auvinet (1991) ont décrit en détail les caractéristiques de ces ruptures. On s’est 
rendu compte que les forces d’inertie dans le sol peuvent parfois avoir un effet très défavorable 
(hors de la liquéfaction) notamment pour les structures conçues avec un coefficient de sécurité 
faible vis-à-vis des charges statiques ou pour les structures qui mettaient en évidence une forte 
excentricité du chargement.  
Dans le but de prendre en compte l’effet des forces d’inertie dans le sol, une série de travaux a été 
lancée visant au calcul de facteurs de capacité portante modifiés , ,qcN N Nγ . Ainsi, Sarma & 
Iossifelis (1990) ont calculé les facteurs , ,qcN N Nγ  par une méthode d’équilibre limite, en tenant 
compte du coefficient sismique horizontal kh dans le sol et sur la surcharge. Ce facteur est défini 
comme le rapport de l’accélération horizontale maximale maxa  dans le sol sur l’accélération de la 
pesanteur g :  
max
h
a
k
g
=  
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Ils ont proposé un « mécanisme de rupture » pour le calcul de Nγ  inspiré par l’analyse de la 
stabilité des pentes avec des tranches inclinées. Les facteurs de capacité portante étaient présentés 
comme fonctions de l’angle de frottement φ  du matériau et du coefficient sismique horizontal kh. 
De la même façon, Richards et al. (1993) ont présenté des facteurs , ,qcN N Nγ , toujours dans le 
cadre de la méthode d’équilibre limite. Ils ont traité d’un mécanisme de type « Coulomb », inspiré 
par les mécanismes de rupture appliqués aux problèmes de poussée de terres. Ce mécanisme est 
illustré sur la Figure 2.8. Les résultats ont été présentés comme rapports des facteurs sismiques sur 
les facteurs statiques (établis avec le même mécanisme). Les auteurs ont également proposé une 
procédure de calcul des déplacements permanents de la fondation. Lors du dépassement de la 
capacité portante, des tassements permanents apparaissent ; le calcul s’effectue par un schéma de 
type « Newmark ». Dans un article plus récent, Fishman et al. (2003) reprennent le même calcul 
en fixant l’angle δ défini sur la Figure 2.8, à la valeur /2δ φ= .  
 
 
Figure 2.8 – Mécanisme de rupture de type « Coulomb » d’après Richards et al. (1993) et Fishman et 
al. (2003) 
 
Suivant les mêmes principes, on trouve l’approche de Sarma & Chen (1997) où un mécanisme 
modifié est proposé afin de traiter de la configuration avec une profondeur d’encastrement 
significative.  
L’approche cinématique du calcul à la rupture a été utilisée par Soubra (1999), qui a présenté des 
bornes supérieures pour les facteurs de capacité portante , ,qcN N Nγ en traitant des mécanismes 
« par blocs ». Les paramètres de chargement comportaient, en plus de la force inclinée et 
excentrée sur la semelle, des forces d’inertie horizontales et verticales (poids volumique modifié) 
et surcharge horizontale et verticale.   
Par ailleurs, Kumar & Rao (2002) traitent le problème par la méthode des lignes de glissement. Ils 
calculent ainsi des valeurs modifiées des facteurs , ,qcN N Nγ par la construction d’un réseau de 
caractéristiques. Les facteurs , ,qcN N Nγ s’expriment comme fonctions de l’angle de frottement 
du matériau et du coefficient sismique horizontal. Des réseaux de caractéristiques d’après Kumar 
& Rao (2002) sont présentés sur la Figure 2.9. 
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0=Surcharge , o45φ = , 
h
0k = . 
 
0=Surcharge , o45φ = , 
h
0.10k = . 
 
0=Surcharge , o45φ = , 
h
0.45k = . 
Figure 2.9 – Réseaux de caractéristiques pour différentes valeurs du coefficient sismique horizontal.  
2.3.3 Surface ultime globale 
Le traitement du problème dans le cadre de la formulation classique avait l’avantage d’offrir un 
cadre de travail familier aux praticiens. Cependant, comme toutes les méthodes faisaient appel à 
l’hypothèse de « superposition », il y avait une interrogation concernant l’exactitude des résultats, 
notamment dans le cas du traitement par la méthode de l’équilibre limite. Il était en outre difficile 
de comprendre quelques aspects du problème comme l’importance relative du moment ou de la 
force horizontale sur la fondation ou l’interaction entre deux paramètres de chargement etc.  
 Il est apparu qu’une approche plus convenable consisterait en une analyse du problème dans son 
ensemble. La capacité portante pourrait être décrite, non pas comme une charge verticale réduite 
au moyen de facteurs correctifs, mais par la définition des combinaisons ultimes dans l’espace de 
paramètres de chargement de la fondation. Autrement dit, on pourrait établir directement la 
frontière du domaine K de la fondation au sens du calcul à la rupture, c’est-à-dire, tracer la surface 
ultime du système.  
Une telle approche a été adoptée par Pecker & Salençon (1991) qui ont considéré le cas d’une 
semelle filante soumise à l’action d’une force verticale N, d’une force horizontale V, d’un moment 
M, et des forces d’inertie horizontales Fh dans le sol de fondation. Ces quatre efforts constituent 
les paramètres de chargement du système. Le problème est traité par l’approche cinématique du 
calcul à la rupture. Des champs de vitesse virtuels sont examinés dans le but d’établir des bornes 
supérieures des charges extrêmes. Le sol, isotrope et homogène, est modélisé par le critère de 
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Tresca  avec ou sans résistance à la traction et l’interface comme une interface de type Tresca sans 
résistance à la traction, afin de permettre des décollements entre la semelle et le sol. Les champs 
de vitesse représentent un certain nombre de « mécanismes de rupture » dont la forme dépend de 
paramètres géométriques. Ces mécanismes sont présentés sur la Figure 2.10. Il s’agit d’un 
mécanisme purement rotationnel (cf. Figure 2.10(c) et Figure 2.10(d)) avec deux configurations 
(avec et sans décollement) et d’un mécanisme rotationnel comportant des zones où le critère de 
résistance est atteint (zones GDEF), comportant également deux configurations (avec et sans 
décollement). Les paramètres géométriques sont désignés par α, λ, μ alors que B désigne la 
largeur de la semelle.  
 
 
 
 
(a) (b) 
 
  
(c) (d) 
Figure 2.10 – Champs de vitesse étudiés par Pecker & Salençon (1991) a) rotationnel/cisaillement 
avec décollement, b) rotationnel/cisaillement sans décollement ; c) purement rotationnel sans 
décollement ; d) purement rotationnel avec décollement 
 
Les résultats de l’analyse sont présentés sous forme de surfaces ultimes dans l’espace {N, V, M} 
et sous forme de diagrammes d’interaction entre V et M pour des valeurs spécifiques de N et Fh.  
Nombre de travaux ont suivi, sur la même approche. Concernant les matériaux cohérents (décrits 
par le critère de Tresca), Salençon & Pecker (1995a, b) ont fourni une très bonne approximation 
du domaine K dans l’espace {N, V, M}. Les sols de type Tresca classique et Tresca sans 
résistance à la traction sont associés à une interface sol – semelle de type Tresca sans résistance à 
la traction. Des bornes supérieures par l’approche cinématique, ainsi que des bornes inférieures 
par la construction de champs de contrainte statiquement admissibles complets, sont définies pour 
approximer la frontière du domaine K. La proximité de deux bornes est très satisfaisante. 
Particulièrement, pour le cas d’excentricité de charge nulle (M = 0), la solution exacte est 
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obtenue. Le cas d’anisotropie est examiné dans Verzura & Salençon (1994), Pecker et al. (1995) et 
Pecker et al. (1996) où il est établi que l’anisotropie n’a pas d’effet important sur la capacité 
portante. Ce travail présente également une méthodologie de calcul des rotations et des 
déplacements permanents. À l’aide du théorème de l’énergie cinétique, les rotations et les 
déplacements sont calculés par une méthode de type « Newmark ». Dans Paolucci & Pecker 
(1997a) on trouve une discussion sur l’effet des forces d’inertie horizontales dans le sol de 
fondation, pour le cas de semelles rectangulaires et carrées. Les champs de vitesse considérés 
dérivent de ceux de la Figure 2.10 et sont présentés sur la Figure 2.11. 
 
 
  
(a) (b) 
Figure 2.11– Champs de vitesse  pour les semelles rectangulaires : a) avec décollement ; b) sans 
décollement d’après Paolucci & Pecker (1997a) 
 
Les résultats de Salençon & Pecker (1995a, b) ont été confirmés par Ukritchon et al. (1998) qui 
ont traité le problème par l’analyse limite numérique. Ils ont construit des champs de vitesse et de 
contrainte par des éléments finis linéaires pour la même configuration que Salençon & Pecker 
(1995a, b) ; en complément, ils ont également examiné le cas d’une interface parfaitement collée 
(application à la construction offshore). Les charges limites exactes sont évaluées avec une 
précision de 5%± . 
Toujours dans le contexte de l’approche cinématique, le cas des sols frottants (critère de Coulomb) 
a également été abordé. Les champs de vitesse sont modifiés afin de respecter les conditions de 
pertinence du critère de Coulomb et le poids volumique du sol est ajouté aux paramètres de 
chargement. Dormieux & Pecker (1995) ont traité une version unilatérale du schéma classique de 
Prandtl, alors que Paolucci & Pecker (1997b) ont adapté les champs de vitesse de la Figure 2.10(a) 
et (b). Les champs examinés sont présentés sur la Figure 2.12. 
Les résultats, comme pour les sols cohérents, sont présentés sous la forme de surfaces ultimes dans 
l’espace de {N, V, M} pour une gamme de valeurs de Fh. La représentation des chargements 
extrêmes dans l’espace des paramètres de chargement s’est révélée pertinente pour expliquer les 
observations sur ouvrages réels : dans le cas d’une force verticale N petite s’exerçant sur la 
semelle, l’effet des forces d’inertie est négligeable et les fondations conçues avec un facteur de 
sécurité suffisamment grand vis-à-vis des chargements statiques (pratiquement 3FS > ) arrivent à 
supporter le chargement sismique. Par contre, pour une force verticale N élevée, la réduction de la 
capacité portante due aux forces d’inertie devient très significative. En pratique, les fondations 
conçues avec un facteur de sécurité statique 2FS <  sont très vulnérables même pour une 
sollicitation sismique moyenne. Le diagramme de la Figure 2.13 est extrait de Paolucci & Pecker 
(1997a). Le facteur is  représente la réduction de la capacité portante en fonction du rapport 
/xf B c  (forces d’inertie) et du paramètre ν ( N cBL/ν = , N : force verticale, B, L : dimensions 
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de la semelle, c : cohésion du sol). Pour 2ν = , la réduction de is  est très faible. Au contraire, 
pour 4ν =  la diminution de is est substantielle. 
 
  
(a) (b) 
Figure 2.12 – Champs de vitesse pour les sols frottants ; a) Champ de vitesse unilatéral de type 
« Prandtl » d’après Dormieux & Pecker (1995) et b) Champ de vitesse rotationnel/cisaillement 
(Paolucci & Pecker (1997b)). 
 
 
Figure 2.13 – Facteur de réduction de capacité portante comme fonction de la charge verticale 
statique et des forces d’inertie dans le sol  
2.3.4 Vérification expérimentale 
Les analyses précédentes ont offert une large gamme de résultats théoriques pour les 
configurations les plus importantes. La frontière du domaine K est approchée tant pour les sols 
cohérents que pour les sols frottants en y incorporant l’effet des forces d’inertie au sol. Il 
s’imposait alors de vérifier expérimentalement les résultats, notamment pour les sols frottants pour 
lesquels il n’y avait pas de bornes inférieures strictement établies. 
Par rapport aux charges appliquées directement sur la fondation, des données expérimentales sont 
disponibles. Par exemple, une surface ultime pour des semelles filantes sur sols frottants dans 
l’espace {N, V, M} a été construite par Gottardi & Butterfied (1993) à partir d’essais sur massifs 
de sable. Dans le plan ( ),V M , la trace de la surface ne présente pas de symétrie par rapport aux 
axes V et M. Dans Butterfield & Gottardi (1994) on trouve une expression analytique approchant 
les données expérimentales. La surface ultime tracée dans l’espace {N, V, M} est présentée sur la 
Figure 2.14. 
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(a) (b) 
Figure 2.14 – (a) Trace de la surface de charge dans le plan VM d’après Gottardi & Butterfield 
(1993) et : (b) Approximation de la surface de charge d’après Butterfield & Gottardi (1994). 
 
Un enrichissement des données expérimentales pertinentes pour les chargements dynamiques a été 
proposé dans un premier temps par Zeng & Steedman (1998). Les essais qu’ils ont réalisés dans la 
centrifugeuse de l’Université de Cambridge, leur ont permis de visualiser le mécanisme de rupture 
de semelles filantes sur sables saturés et secs. Le rôle défavorable de l’excentricité de la charge a 
été souligné et les résultats ont été exploités vers une méthode d’évaluation des rotations et des 
déplacements permanents. Par ailleurs, Maugeri et al. (2000) ont présenté des résultats d’essais 
effectués sur la table vibrante de l’Université de Bristol. Des semelles filantes sur sable sec ont été 
testées jusqu’à la rupture en appliquant à la base de la table une pulsation sinusoïdale. Les rôles de 
l’excentricité de la charge et des forces d’inertie étaient séparément évalués et les résultats ont été 
comparés aux analyses de Richards et al. (1993) et de Paolucci & Pecker (1997b).  
Plus récemment, Knappett et al. (2006) ont examiné les mécanismes de rupture des semelles 
filantes reposant sur sables sous sollicitations sismiques. Dans ce but, une série d’essais a été 
lancée sur la table vibrante de l’Université de Cambridge. Une nouvelle technique de mesure des 
déplacements (Particle Image Velocimetry) leur a permis d’identifier le mécanisme de rupture qui 
coïncide remarquablement avec les mécanismes proposés par Paolucci & Pecker (1997b). Les 
effets de l’intensité et de la fréquence de l’action sismique et celui de la profondeur 
d’encastrement ont également été examinés. La Figure 2.15 présente l’évolution typique du champ 
de déplacement  dans un cycle de chargement, alors que la Figure 2.16, compare les champs de 
vitesse de Paolucci & Pecker (1997b) aux champs de déplacements observés. 
2.3.5 Adaptation aux Normes Européennes 
Comme on l’a vu, les deux approches du calcul à la rupture (statique et cinématique) conduisent à 
une approximation très satisfaisante de la frontière du domaine K. En se basant sur les résultats de 
ces méthodes, Pecker (1997) a proposé des expressions analytiques afin de permettre l’obtention 
rapide des surfaces ultimes. Les formules décrivent des surfaces dans l’espace de paramètres de 
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chargement {N, V, M} dépendant du quatrième paramètre Fh. Des surfaces ultimes typiques, 
pour les sols cohérents et pour les sols frottants, sont présentées sur la Figure 2.17. 
 
 
Figure 2.15 – Evolution de déplacements dans un cycle de chargement cyclique (Knappett et al. 
2006) 
 
Figure 2.16 – Reconnaissance de mécanismes théoriques pour des essais sur semelles filantes à la 
table vibrante (d’après Knappett et al. 2006) 
 
La formulation de Pecker (1997) a été adoptée dans les normes européennes (Eurocode 8 : Calcul 
des structures pour leur résistance aux séismes – Partie 5 : Fondations, ouvrages de soutènement et 
aspects géotechniques – Projet définitif prEN 1998 - 5). L’équation (2.19) présente l’expression 
générale introduite dans l’Eurocode, en vigueur tant pour les sols cohérents que pour les sol 
frottants : 
(2.19) 
( ) ( )
( ) ( )
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soumise aux contraintes : 
(2.20) ( ) ( )h 10 1 , 2NN
cc
N mF V π
′< < − ≤ +  
 
  
(a) (b) 
Figure 2.17 – Surfaces de charge pour a) sols cohérents et b) sols frottants 
 
Dans l’équation (2.19), les quantités , ,N V M , désignant les paramètres de chargement, sont 
normalisées par rapport à la capacité portante ultime de la fondation sous charge verticale centrée 
maxN  : 
(2.21) 
max max max
, ,Ed Ed EdRd Rd Rd
N V M
N V M
N N BN
γ γ γ= = =  
Le terme Rdγ  dans (2.21) (cf. §2.6) est le coefficient partiel du modèle (se référant à toutes les 
incertitudes concernant le modèle, p.ex. solutions par bornes supérieures, etc.). 
Les quantités hF  dans (2.19) et maxN  dans (2.21) sont définies en fonction du critère de résistance 
du sol : 
• Sols  purement cohérents ou sols sans cohésion saturés : 
(2.22)  
( )
h
h
max 2
M
a B
F
c
cB
N
ρ
π γ
⎧⎪⎪ =⎪⎪⎪⎨⎪⎪ = +⎪⎪⎪⎩
 
• Sols purement frottants ou sols saturés sans accumulation de pression interstitielle : 
(2.23)  
h
h
d
2v
max
tan
1
1
2
a
F
g
a
N g B N
g γ
φ
ρ
⎧⎪ =⎪⎪ ′⎪⎪⎨ ⎛ ⎞⎪ ⎟⎜⎪ = ± ⎟⎜⎪ ⎟⎟⎜⎪ ⎝ ⎠⎪⎩
 
Dans les équations (2.22) et (2.23) les quantités suivantes représentent : 
- B : largeur de la fondation. 
- c : résistance au cisaillement non drainé du sol, uc (sols cohérents) ou résistance au 
cisaillement cyclique non drainée, ,cy uτ , pour le sols sans cohésion.  
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- ρ  : masse volumique du sol. 
- Mγ  : coefficient partiel du matériau (se référant aux incertitudes sur les caractéristiques 
de résistance). 
- ha  : valeur de calcul pour l’accélération horizontale du sol.  
- va  : valeur de calcul pour l’accélération verticale du sol. 
- N γ  : facteur de capacité portante, fonction de l’angle de frottement drainé dφ′ . 
La valeur des autres paramètres dans (2.19) ( , , , , , , , , , , , , ,N N T M Ma b c d e f m c c c c c β γ′ ′ ), est donnée 
selon le type de sol dans le Tableau 2.1. 
 
Tableau 2.1 – Valeurs des paramètres numériques utilisés dans l’expression (2.19) 
 Cohérent Frottant   Cohérent Frottant 
a 0,70 0,92  Nc  1,22 1,00 
b 1,29 1,25 Nc ′ 1,00 0,39 
c 2,14 0,92 Tc  2,00 1,14 
d 1,81 1,25 Mc 2,00 1,01 
e 0,21 0,41 Mc′ 1,00 1,01 
f 0,44 0,32 β  2,57 2,90 
m 0,21 0,96 γ  1,85 2,80 
 
Commentaire 
La procédure d’évaluation de la capacité portante sismique de l’Eurocode 8 permet, comme on l’a 
vu, la prise en compte des forces d’inertie dans le sol de fondation ainsi que la considération d’un 
chargement généralisé comportant les charges N, V, M. En parallèle, elle couvre les cas les plus 
importants portant sur la nature du chargement et sur la résistance des sols (sols cohérents ou 
saturés / conditions non drainées, sols frottants ou secs / conditions drainées). Cependant, elle ne 
considère pas les aspects suivants du problème : 
• Autres géométries que la géométrie plane. 
• La profondeur d’encastrement de la fondation. 
• Les sols considérés sont supposés soit purement cohérents soit purement frottants. S’il y a 
besoin de considérer et la cohésion et le frottement du sol, on est tenté de superposer les deux 
solutions. 
• Des hétérogénéités de résistance du sol (notamment, gradient de cohésion par rapport à la 
profondeur) ou surcharges (verticales et horizontales) à la surface du sol ne sont pas prises en 
compte.   
Le Tableau 2.2 récapitule les travaux marquants sur la capacité portante sismique des fondations 
filantes superficielles. 
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Tableau 2.2 – Récapitulation des travaux sur la capacité portante sismique des fondations 
superficielles filantes 
 
Référence Ans Sol  Chargement Méthode Commentaire 
Sarma & 
Iossifelis 1990 
sol cohérent et 
frottant 
N, V, Fh,  
qh, qv, γ* 
Équilibre limite 
Facteurs , ,qcN N Nγ . Mécanisme 
inspiré par l'analyse des pentes.  
Pecker & 
Salençon 1991 
sol purement 
cohérent N, V, M, Fh Approche cinématique  
Décollement entre la semelle et le sol. 
Surface ultime dans {N, V, M}. 
Swami & 
Agarwal 1991 
sol cohérent et 
frottant N, V, M, q 
Équilibre limite et tests sur massifs 
de sol 
Facteurs , ,qcN N Nγ sismiques 
Richards et al. 1993 sol cohérent et frottant 
N, V, Fh, 
 qh, qv, γ* 
Équilibre limite Facteurs , ,qcN N Nγ sismiques 
Butterfield & 
Gottardi 1994 
sol purement 
frottant N, V, M Tests sur massifs de sol 
Surface ultime dans l'espace {N, V, 
M}. asymétrique dans le plan VM 
Dormieux & 
Pecker 1995 
sol purement 
frottant N, V, Fh, γ* Approche cinématique 
Influence des forces d'inertie – Influence 
de l'inclinaison de charge 
Salençon & 
Pecker (a, b) 1995 
sol purement 
cohérent N, V, M 
Approche cinématique / Approche 
statique 
Bornes supérieures et inférieures très 
étroites. 
Pecker et al. 1996 sol purement cohérent N, V, M, Fh Approche cinématique 
Validation par rapport aux cas réels 
(séisme de Mexico 1985). Calcul de 
déplacements permanents 
Paolucci & 
Pecker 1997b 
sol purement 
frottant  
N, V, M, Fh,  
qh, qv, γ* 
Approche cinématique 
Effet des forces d'inertie négligeable pour 
facteurs de sécurité statiques 
suffisamment grands. 
Paolucci & 
Pecker 1997a 
sol purement 
cohérent N, V, M, Fh Approche cinématique 
Fondations rectangulaires. Discussion sur 
les facteurs de forme 
Pecker 1997 sol cohérent / sol frottant 
N, V, M, Fh, 
γ* Approximation analytique 
Formules analytiques par une procédure 
de surface fit aux données obtenues par le
calcul à la rupture 
Sarma & Chen 1997 sol cohérent et frottant 
N, V, Fh,  
qh, qv, γ* 
Équilibre limite 
Facteurs , ,qcN N Nγ . Étude de l'effet de 
la profondeur d'encastrement 
Eurocode 8 1998 sol cohérent / sol frottant 
N, V, M, Fh, 
γ* 
Surfaces de charge par formules 
analytiques 
Adoption de formules par Pecker (1997) 
fondées sur les résultats obtenus par le 
calcul à la rupture 
Ukritchon et 
al. 1998 
sol purement 
cohérent  N, V, M 
Analyse limite par éléments finis ; 
théorème statique et cinématique  
Reconnaissance des mécanismes 
introduits par Salençon & Pecker (1995) 
Zeng & 
Steedman 1998 
sol purement 
frottant  
Dynamique 
complet Tests en centrifugeuse 
Application de chargements dynamiques. 
Enregistrement de la procédure de la 
rupture sismique 
Soubra 1999 sol cohérent et frottant 
N, V, Fh, qh, 
qv, γ* 
Approche cinématique 
Mécanisme de type Prandtl "par blocs". 
Facteurs , ,qcN N Nγ  statiques et 
sismiques  
Maugeri et al. 2000 sol purement frottant  
Dynamique 
complet 
Expérimental - Tests sur table 
vibrante 
Enrichissement de la base de données de 
résultats expérimentaux  
Kumar & Rao 2002 sol cohérent et frottant N, Fh, q, γ* 
Méthode des lignes de glissement 
(méthode des "caractéristiques") 
Hypothèse de "superposition". Calcul de 
facteurs , ,qcN N Nγ   
Fishman et al. 2003 sol purement frottant  N, V, Fh, q, γ* Équilibre limite Facteurs , ,qcN N Nγ sismiques 
Knappett et al. 2006 sol purement frottant  
Dynamique 
complet Tests sur table vibrante 
Similitude remarquable des mécanismes 
de rupture avec ceux traités par Paolucci 
& Pecker (1997b) 
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2.4 Forces d’inertie dans le sol 
On va présenter dans ce paragraphe une brève analyse pour la prise en compte des forces d’inertie 
dans le problème de la capacité portante sismique des fondations superficielles. Les forces 
d’inertie sont introduites dans (2.19), au moyen de la quantité sans dimensions hF , qui est donné 
pour les sols cohérents et les sols frottants par les équations (2.22) et (2.23) respectivement. 
L’équation (2.19) a été obtenue en considérant que les forces d’inertie sont uniformes dans le 
volume de sol. La validité de cette hypothèse, ainsi que d’autres aspects sur le paramètre hF , 
seront examinés dans la suite. 
2.4.1 Création de la sollicitation sismique 
Lors d’un séisme, le sol est traversé par des ondes provenant de la source sismique. La 
propagation de ces ondes dans le sol de fondation lui impose des déformations et entraîne la 
création de forces d’inertie dans le volume du sol. De plus, le mouvement du sol est transmis à la 
fondation en engendrant dans la superstructure des forces inertielles. Ces forces sont fonctions des 
caractéristiques de la sollicitation incidente et de celles de la superstructure, ainsi que de 
l’interaction entre le sol et la structure. Les forces inertielles de la superstructure se retransmettent 
sous la forme de charges  au niveau de l’interface sol – fondation. Ces charges sont variables en 
fonction du temps. La détermination des charges « potentiellement supportables » doit, par 
conséquent, se référer aux charges provenant de la superstructure et aux charges qui existent dans 
le sol. Dans l’équation (2.19), les charges provenant de la superstructure sont décrites par les 
paramètres de chargement normalisés , ,N V M  et les forces qui existent dans le sol par le 
paramètre normalisé hF  qui se réfère aux forces d’inertie horizontales. On note que les forces 
d’inertie verticales uniformes n’interviennent pas dans la capacité portante dans le cas de sols 
purement cohérents (décrits par le critère de Tresca avec résistance à la traction). Dans le cas des 
sols frottants (décrits par le critère de Coulomb), la prise en compte de forces inertielles verticales 
s’effectue au moyen de la quantité va , dans l’expression  (2.23).  
Dans ce qui suit, on utilise le symbole hF  pour la quantité normalisée, utilisée dans l’expression 
de l’Eurocode 8, et le symbole hF  pour les forces volumiques dans le sol ; l’unité de hF  est 
densité×accélératon : 2 2kg secm− −× × . 
2.4.2 Description de hF  
Le paramètre de chargement hF  est en général, une variable fonction du temps et de l’espace : 
(2.24) ( )h h , , ,F F x y z t=  
L’objectif de construction d’un domaine de chargements potentiellement supportables nous permet 
de considérer uniquement des valeurs maximales. Il en résulte que dans la suite la variabilité par 
rapport au temps dans (2.24) ne sera pas prise en compte. Ainsi, on peut écrire : 
(2.25) ( )h h , ,F F x y z=  
On peut encore simplifier la description de hF , en admettant une hypothèse assez habituelle en 
génie parasismique : Le sol ne présente d’hétérogénéités que dans la direction verticale, c’est-à-
dire que l’on a affaire à une stratification horizontale des couches de sol. Dans ce cas, le 
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mouvement horizontal du sol (et par conséquent, les forces d’inertie hF ) est engendré par une onde 
de cisaillement à vitesse de propagation verticale. 
Si l’on considère aussi que l’interaction avec la fondation est négligeable, il s’ensuit que hF  ne 
dépend que de la coordonnée verticale : 
(2.26) ( )h hF F z=  
La variation de hF  en fonction de la coordonnée verticale peut être théoriquement déterminée en 
connaissant la sollicitation incidente et les caractéristiques géométriques et mécaniques de la 
stratification du sol. La considération la plus simple se réfère à la vibration libre d’un profil de sol 
homogène suivant le mode fondamental de la couche de sol. L’accélération est décrite comme une 
fonction sinusoïdale, de même que les forces d’inertie horizontales : 
(2.27) ( )h h,max cos ,2
z
F z F
H
ζπ ζ⎛ ⎞⎟⎜= =⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
Dans (2.27), H désigne l’épaisseur de la couche de sol et h,maxF  la valeur des forces d’inertie à la 
surface du sol, qui est leur valeur maximale. 
Une évaluation plus soigneuse de la variation des forces horizontales en fonction de la profondeur 
a été obtenue par Betbeder (cf. Pecker & Salençon (1991)), dans le cas d’un profil de sol 
homogène d’épaisseur H, pour une sollicitation, définie au niveau du rocher, par un spectre de 
réponse décrit par l’équation suivante (spectre AFPS): 
(2.28) ( )
max 0
2a 0
max 0
,
,
r
a T T
S T
a T T
T
<⎧⎪⎪⎪= ⎨⎪ ≥⎪⎪⎪⎩
  
Dans (2.28), 0T  est une période caractéristique pour la définition du spectre et r  un paramètre 
numérique (typiquement 0.5r = ). 
Posant /z Hζ = , la valeur RMS de l’accélération (cumul quadratique de tous les modes) 
s’obtient par  l’expression : 
(2.29) 
( ) ( )
( ) ( )
2 2
s 0
max
h
4
2 1 1 cos
4 2
rVT
a a
H
F a
πζζ ζ π
ζ ρ ζ
⎛ ⎞⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟ ⎟⎜ ⎜⎟= − − −⎜ ⎟ ⎟⎜ ⎜⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎜ ⎟⎝ ⎠ ⎝ ⎠⎜⎝ ⎠
=
 
Dans (2.29), sV est la vitesse de propagation des ondes de cisaillement du sol.   
L’expression (2.29) a été obtenue en supposant que le mode fondamental de la couche de sol a une 
période supérieure à T0, alors que les modes supérieurs ont une période inférieure à T0. 
Typiquement, pour les couches d’argiles, la période du mode fondamental est de l’ordre de 0.5 à 1 
seconde et les modes d’ordre supérieur ont des périodes inférieures à 0.3 secondes.  
2.4.3 Valeur critique de hF  
La prise en compte des forces d’inertie uniformes comme paramètre de chargement pour le 
système sol-fondation pose naturellement la question : quelle est la valeur maximale de hF  
supportée par le système, étant donnés les autres paramètres de chargement ? De plus, si les autres 
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paramètres de chargement sont nuls on peut supposer que les forces d’inertie maximales 
supportées par le sol sont les plus grandes possibles. Ainsi, on définit comme valeur critique de 
hF  la valeur maximale de hF  supportée dans le système lorsque les autres paramètres de 
chargement sont nuls. La signification physique de la valeur critique de hF  est qu’elle correspond 
au séisme qui est suffisamment fort pour entraîner une rupture dans le sol, même si les charges 
provenant de la fondation sont très faibles ou, à la limite, nulles. On désigne la valeur critique de 
hF  comme : 
cr
hF .  
À titre d’exemple, on considère le cas d’une fondation superficielle qui repose sur la surface d’un 
sol purement cohérent. On définit les quantités suivantes : B  : largeur de la semelle filante, H  : 
profondeur de la couche de sol, c  : cohésion uniforme du sol. On introduit la même hypothèse que 
dans l’équation de l’Eurocode 8 : les forces d’inertie hF  sont uniformes dans l’espace. On peut 
établir une borne supérieure pour crhF  avec l’approche cinématique du calcul à la rupture. On 
note que la présence de la fondation est nécessaire, même si elle n’impose aucune charge au sol, 
puisqu’elle impose une condition aux limites : les champs de vitesse virtuelle doivent respecter la 
rigidité parfaite de la fondation. Alors, on considère le mécanisme présenté  sur la Figure 2.18. Le 
mécanisme est produit par la rotation de la semelle et d’un bloc de sol autour d’un axe de rotation 
avec une vitesse de rotation ω . La forme géométrique du mécanisme est définie par le paramètres 
géométriques ,α λ .  
 
 
 
Figure 2.18 – Mécanisme rotationnel pour l’étude de la valeur critique de hF  
 
La seule contribution à la puissance résistante maximale du système provient de la surface de 
discontinuité AC  dans le sol. On peut calculer facilement pour le champ de vitesse virtuelle 
considéré : 
l( ) l l ( ) l 2rm d d 2 sinAC
B
U c U s c r r c
α
α
λω θ α ω α−
⎛ ⎞⎟⎜= = = ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠∫ ∫P  
Similairement, on calcule la puissance des forces d’inertie : 
cohésion c
CA
lω
cr
hF
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( ) 3 3cr crext h h23F F Bωλ=P  
Ainsi, on obtient comme borne supérieure pour crhF la valeur : 
cr
h 2
3 1
sin
F c
B
α
α λ
⎛ ⎞⎛ ⎞⎟ ⎟⎜ ⎜= ⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎝ ⎠⎝ ⎠  
En minimisant par rapport au paramètre α  on trouve : 
{ }23min , 0, 4.14 pour 1.1655.sin 2α πα αα ⎛ ⎞⎟⎜∈ ≅ =⎟⎜ ⎟⎝ ⎠  
Ainsi, on obtient finalement : 
(2.30) crh
4.14c
F
Bλ=  
Ce résultat conduit à la limite suivante : 
cr
hlim 0Fλ→∞
=  
Si l’on considère que : a) les dimensions de la couche de sol et le mécanisme de rupture sont 
infiniment grands et b) les forces d’inertie sont uniformes dans l’espace, alors le système ne peut 
supporter aucun séisme.  
On peut noter que le même mécanisme peut être utilisé pour n’importe quelle forme de semelle 
(circulaire, rectangulaire, carrée etc.) 
L’exemple présenté montre que les hypothèses adoptées imposent une restriction aux dimensions 
des mécanismes de rupture : il faut que le mécanisme ne soit pas trop grand. Afin d’établir une 
limite pour la taille du mécanisme de rupture, on a calculé la valeur de crhF  pour les autres champs 
de vitesse virtuelle utilisés pour l’obtention de l’équation de l’Eurocode 8. Ce sont les champs de 
vitesse virtuelle étudiés par Pecker & Salençon (1991) et Salençon & Pecker (1995a, b) pour la 
capacité portante sismique d’une fondation filante sur un sol purement cohérent homogène. Les 
mécanismes sont présentés sur la Figure 2.10 (cf. p. 52) et les résultats sur le Tableau 2.3, où on 
donne la valeur de crhF  normalisée selon (2.19) : 
cr
cr h
h
F B
F
c
=  
À l’exception du mécanisme rotationnel sans décollement, le mécanisme en rotation/cisaillement 
sans décollement donne la borne supérieure optimale pour crhF  : 
cr
h 2F ≤ .  Ainsi, on peut utiliser 
cette borne pour fixer une limite pour les dimensions du mécanisme rotationnel sans décollement : 
4.14
2 2.07λλ ≥ ⇒ ≤  
Pour 2.07λ =  on obtient un mécanisme qui est plus de 4 fois plus large que la semelle, ce qui est 
déjà une largeur considérablement plus grande par rapport aux mécanismes de rupture observés 
sur site.  
La borne crh 2F ≤  peut être vue comme une borne globale pour la validité de (2.19). Si crh 2F >  
il s’ensuit que le séisme considéré est très fort, alors il est nécessaire d’adopter une méthode plus 
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soigneuse pour la prise en compte des forces d’inertie dans le sol. Cependant, la borne  crh 2F ≤  
est suffisante pour les applications conventionnelles. Par exemple, si 10mB = , 320kNmρ −= , 
50kPac =  et crh 2F = , on obtient une accélération sismique horizontale (uniforme dans 
l’espace) h 0.5a g= , ce qui correspond à un séisme très fort.  
 
Tableau 2.3 –Valeur critique du paramètre hF par rapport aux champs de vitesses pertinents pour 
semelles filantes sur sols cohérents.  
Champ de vitesse 
virtuelle Figure 
cr
hF  
Rotation/Cisaillement 
avec décollement 
Figure 2.10a 
(cf. p. 52) Fh 3≤  
Rotation/Cisaillement 
sans décollement 
Figure 2.10b 
(cf. p. 52) Fh 2≤  
Rotation pure sans 
décollement 
 Figure 2.10c 
(cf. p. 52) Fh
4.14
λ≤  
Rotation pure avec 
décollement 
 Figure 2.10d 
(cf. p. 52) Fh 8≤  
 
2.4.4 Dimensions de la fondation 
On examine maintenant l’erreur induite par l’hypothèse de forces d’inertie uniformes par rapport 
aux profils d’accélération plus réalistes de (2.27) (mode fondamental de la couche de sol) et de 
(2.29) (spectre AFPS – solution de Betbeder). Comme grandeur physique de comparaison des trois 
profils d’accélération différents, on va adopter crhF , calculée selon le mécanisme rotationnel sans 
décollement, présenté sur la Figure 2.18. Pour effecteur le calcul on introduit la borne 2.07λ ≤ , 
établie dans le paragraphe précédent. On note que si le mécanisme de rupture est limité dans une 
région près de la surface du sol, l’hypothèse de forces d’inertie constantes n’entraîne pas d’erreur 
significative sur crhF . Pratiquement, pour une valeur faible du rapport /h H , on peut accepter la 
validité de l’hypothèse des forces d’inertie constantes.  
Alors on utilise les profils (2.27), ainsi que (2.29) avec 1/3r =  et 1/2r = , et on calcule crhF  
pour une gamme de valeurs du rapport /h H . La profondeur du mécanisme h  est calculée 
facilement par la géométrie du mécanisme : 
1
cot
sin
h Bλ αα
⎛ ⎞⎟⎜= − ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠  
Le résultat est comparé avec crhF , obtenue par l’hypothèse de forces d’inertie uniformes. On 
considère que la valeur critique calculée par les profils réalistes est la valeur correcte. Alors, on 
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peut tracer  l’erreur sur crhF , induite par l’hypothèse de forces d’inertie uniformes en fonction du 
rapport /h H . Les résultats sont présentés sur la Figure 2.19. 
À l’aide du diagramme sur la Figure 2.19 on établit une borne pour le rapport /h H pour que 
l’erreur induite par l’hypothèse de forces d’inertie constantes reste négligeable. La borne proposée 
est : 
(2.31) h
H
1
10
≤  
 
 
Figure 2.19 – Erreur induite par l’hypothèse des forces d’inertie uniformes sur la valeur critique de 
hF , en fonction du  rapport /h H . 
 
La borne dans (2.31) implique que les forces d’inertie peuvent être considérées comme uniformes, 
à condition que la profondeur du mécanisme de rupture ne soit pas plus grande que le dixième de 
l’épaisseur de la couche du sol. La même borne était proposée dans Pecker & Salençon (1991). Il 
en résulte que l’équation l’Eurocode 8 ne peut pas être utilisée pour des fondations de très grandes 
dimensions par rapport aux dimensions de la couche de sol de fondation. Dans ce cas, il est 
nécessaire (comme aussi dans le cas d’un séisme très fort) d’adopter un profil d’accélération dans 
le sol plus réaliste que le profil uniforme.  
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2.5 Capacité portante sismique des fondations circulaires 
2.5.1 Introduction 
On développe dans ce paragraphe le traitement du problème de la capacité portante sismique des 
fondations superficielles circulaires. Le paragraphe est divisé en sept sections ; la première 
présente un résumé des résultats déjà disponibles sur le problème. Ensuite, la formulation du 
problème est donnée dans le formulaire du calcul à la rupture ; on définit la géométrie, les critères 
de résistance adoptés et la configuration des chargements étudiée. Le problème est traité par 
l’approche cinématique du calcul à la rupture. On y présente une méthode récente permettant le 
traitement des champs de vitesse virtuels tridimensionnels, ainsi que la description détaillée des 
champs choisis. Les résultats sont présentés sous forme de surfaces ultimes dans l’espace des 
paramètres de chargement. On donne aussi des diagrammes d’interaction entre deux paramètres de 
chargement, qui facilitent l’exploitation pratique des résultats. Finalement, on propose une 
expression analytique approximant nos résultats et permettant leur obtention rapide ainsi qu’une 
comparaison de ces résultats à d’autres résultats existants, théoriques ou expérimentaux. 
2.5.2 Capacité portante des semelles circulaires : Rappel des résultats 
connus 
2.5.2.1 Premiers résultats 
Comme on l’a vu, la méthode des lignes de glissement a permis le traitement de problèmes plans 
et axisymétriques où le nombre des quantités inconnues est égal au nombre des équations 
disponibles. Concernant les problèmes axisymétriques et leur traitement, les critères de résistance 
habituels (Tresca/Coulomb)1 permettent aussi l’adoption de l’hypothèse de Haar – Karman (1909), 
qui rend possible l’utilisation de la méthode des lignes de glissement. Selon cette hypothèse, si 
l’on note par { , , }r zθ  les coordonnées cylindriques où z  désigne l’axe de symétrie axiale, on a : 
• θθσ  est contrainte principale  
• θθσ  est égale à l’une des contraintes principales situées dans le plan méridien. 
Le système d’équations aux dérivées partielles a été formulé par Berezancew (1952) pour un 
milieu homogène et Salençon (1977) pour un milieu non homogène. Levin (1955) a présenté des 
bornes supérieures de la capacité portante d’une semelle rigide circulaire, reposant sur un sol 
homogène purement cohérent, soumise à l’action d’une force verticale centrée N, tandis que 
Shield (1955) a construit un champ de contrainte complet sous la semelle dans le cas d’une 
interface sol – semelle lisse. La force maximale supportée par une semelle de rayon r est : 
(2.32) N cA A r2max 5.69 , π= =      
                                                 
 
1 Ces critères sont du type « courbe intrinsèque », c’est-à-dire qu’ils ne font pas intervenir la contrainte principale 
intermédiaire. 
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où c désigne la cohésion du sol. 
Un peu plus tard, la solution a été reprise par Eason & Shield (1960) dans le cas d’une interface 
sol – semelle rugueuse, qui fournit une force portante égale à : 
(2.33) N cA A r2max 6.05 , π= =  
Cox et al. (1961) ont traité le problème d’un sol cohérent et frottant sans poids volumique, alors 
que Cox (1962) a pris en compte le cas d’un sol avec poids volumique au moyen de la méthode 
des caractéristiques. 
Salençon & Matar (1982) ont présenté des solutions pour une grande variété de configurations ; 
pour un sol cohérent et frottant avec poids volumique, ils ont pris en compte l’hétérogénéité du sol 
(gradient vertical de cohésion), l’effet d’une surcharge et la présence d’une assise indéformable 
sous le sol, toujours en géométrie axisymétrique. La construction de champs de contrainte à 
travers un calcul global par la méthode des « caractéristiques » leur a permis de s’affranchir de 
l’erreur introduite par la méthode de superposition de Terzaghi et également de la quantifier. Les 
résultats ont été présentés sous forme d’abaques, en rapportant la capacité portante des fondations 
circulaires à celle des fondations filantes de même largeur dans les mêmes conditions, au moyen 
d’un coefficient de forme. Dans le cas des sols frottants, le gradient vertical de cohésion a pu être 
regroupé avec le poids volumique. Le gradient vertical de cohésion a été également pris en compte 
dans le problème par Houlsby & Wroth (1983), dans le contexte de la méthode de lignes de 
glissement, et par Kusakabe et al. (1986) qui ont fourni des bornes supérieures de la capacité 
portante par l’approche cinématique. 
Plus récemment, Tani & Craig (1995) ont élaboré des analyses par la méthode des lignes de 
glissement pour des sols cohérents hétérogènes et réalisé des tests en centrifugeuse afin de vérifier 
les résultats des analyses théoriques. La Figure 2.20 présente une semelle circulaire typique testée 
en centrifugeuse par Tani & Craig (1995). 
 
  
(a) (b) 
Figure 2.20 – Résultats typiques des tests en centrifugeuse d’après Tani & Craig (1995) ; a) 
déformation du sol argileux, b) surface du sol 
 
Par ailleurs, Sekiguchi & Kobayashi (1997) ont introduit un deuxième paramètre de chargement ; 
le moment M. Ils ont établi des bornes supérieures par le traitement d’un mécanisme de rotation 
(on présente ce mécanisme dans le paragraphe §2.5.4.3.2), ainsi que des bornes inférieures au 
moyen d’un champ de contrainte statiquement admissible complet obtenu par simple réduction du 
champ de Shield à une fondation réduite selon le procédé habituel pour les semelles filantes (cf. 
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Meyerhoff, 1951). Les résultats de Sekiguchi & Kobayashi (1997) sont présentés sur la Figure 
2.21. 
 
(a) (b) 
Figure 2.21 – Les résultats de Sekiguchi & Kobayashi (1997). a) champ de contrainte sous la semelle et b) 
diagramme d’interaction entre force verticale centrée et moment.  
 
2.5.2.2 Résultats de l’industrie offshore 
La connaissance sur le comportement des semelles circulaires reposant notamment sur des sols 
cohérents et soumises à un chargement généralisé a été abondamment enrichie par l’étude des 
fondations des structures offshore. La fondation la plus commune pour ce type de structure est une 
semelle circulaire  connue comme “spudcan footing” dans la littérature anglophone. Comme une 
structure (plateforme) marine est soumise à l’action cyclique des vagues, du vent etc., il est 
nécessaire d’étudier la capacité portante de la fondation sous l’action d’un chargement généralisé 
comportant notamment une force verticale, une force horizontale {N, V} et un moment {M} sur 
la semelle. Une représentation tridimensionnelle de la fondation typique de l’industrie offshore est 
donnée sur la Figure 2.22. 
 
 
Figure 2.22 – Représentation tridimensionnelle de la fondation « spudcan » 
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Il est important de noter que dans le cas des fondations offshore, l’interface sol-semelle est 
considérée comme parfaitement collée afin de décrire la forte adhésion qui se développe à 
l’interface sol-semelle au fond marin. En revanche, pour l’étude parasismique des fondations il est 
opportun, comme l’ont montré les observations sur site après séismes, de considérer une interface 
qui permet le décollement entre la semelle et le sol. Néanmoins, l’étude des fondations offshore 
peut fournir des résultats utiles même pour l’étude parasismique des fondations. 
Dans le contexte des fondations offshore, Bransby et Randolph (1998) ont étudié la réponse des 
fondations circulaires sur un sol cohérent avec un gradient vertical de cohésion, soumises à un 
chargement comportant les paramètres {N, V, M}. Afin de simplifier le calcul ils considèrent que 
la forme de la surface ultime est la même pour une semelle filante et pour une semelle circulaire et 
que la seule différence concerne les valeurs maximales de la force verticale, horizontale et du 
moment. Ainsi, ils ont pu remplacer le problème tridimensionnel par un problème plan traité par 
des analyses en éléments finis et par l’approche cinématique du calcul à la rupture. Dans Bransby 
& Randolph (1999) les configurations considérées sont étendues au cas d’une profondeur 
d’encastrement significative. Les champs de vitesse virtuels utilisés sont inspirés des résultats des 
analyses en éléments finis, comme cela est illustré sur la Figure 2.23. 
 
 
Figure 2.23 – Champs de vitesse pour l’approche cinématique, inspirés par des résultats par éléments 
finis d’après Bransby & Randolph (1998).. 
 
La méthode du suivi de l’évolution élastoplastique par éléments finis a été utilisée aussi par 
Taiebat & Carter (2000, 2002). Des modèles bidimensionnels et tridimensionnels sont développés 
dans le cas d’une semelle circulaire sur un sol cohérent homogène. L’étude porte éventuellement 
sur la définition de la surface ultime dans l’espace {N, V, M} et sur l’identification de la loi 
d’écoulement global de la fondation. Un maillage typique ainsi que la surface ultime établie par 
Taiebat & Carter sont présentés sur la Figure 2.24. Dans Taiebat & Carter (2002) des bornes 
inférieures ont également été établies par l’approche statique du calcul à la rupture afin de vérifier 
les résultats par éléments finis. Il s’agissait de champs de contrainte complets, construits  
analytiquement. 
Gouvernec & Randolph (2003) ont essayé de vérifier l’hypothèse utilisée par Bransby & Randolph 
(1998, 1999) portant sur l’identité de la forme de la surface ultime normalisée pour les semelles 
filantes et circulaires. La comparaison est effectuée au moyen d’une série d’analyses numériques 
tridimensionnelles et bidimensionnelles par éléments finis. Le sol est supposé cohérent avec un 
gradient vertical de cohésion. La conclusion principale de l’étude est qu’une forme unique est 
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valable dans le plan M = 0, pour les fondations filantes et circulaires, mais que dans les plans N = 
constante et V = 0, la taille de la surface ultime normalisée diminue avec l’accroissement du degré 
de non – homogénéité de la résistance. Ainsi, l’hypothèse d’une forme unique de surface ultime 
obtenue pour des conditions de résistance homogène ne serait pas du côté de la sécurité. Des 
résultats typiques ainsi obtenus sont présentés sur la Figure 2.25. 
 
 
Figure 2.24 – Maillage typique et surface ultime  dans l’espace {N, V, M} d’après Taiebat & Carter 
(2000, 2002).   
 
  
(a) (b) (c) 
Figure 2.25 – Surfaces ultimes  normalisées des semelles circulaires et filantes pour un spectre des valeurs du 
gradient de cohésion selon Gouvernec & Randolph (2003). Ligne noire : semelles filantes. Ligne pointillée : 
semelles circulaires. a) Plan NV, b) Plan  NM, c) Plan VM 
 
L’approche cinématique a été utilisée par Randolph & Puzrin (2003) pour établir des bornes 
supérieures optimales de l’enveloppe des chargements extrêmes d’une semelle circulaire rigide sur 
un sol cohérent avec gradient vertical de cohésion. La méthode théorique de Puzrin & Randolph 
(2003a, b) (cf. §2.4.3.1) a été utilisée pour faciliter le traitement des champs de vitesse 
tridimensionnels considérés. Toujours dans le contexte des fondations offshore, l’interface sol – 
semelle est considérée comme parfaitement collée et la surface de charge est tracée dans l’espace 
des paramètres de chargement {N, V, M} pour une gamme de valeurs du gradient de cohésion. 
Les mécanismes de rupture sont présentés sur la Figure 2.26. 
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(a) (b) 
  
    (c) 
Figure 2.26 – « Mécanismes de rupture » utilisés dans Randolph & Puzrin (2003) ; a) mécanisme 
quasi–symétrique, b) mécanisme purement rotationnel, c) mécanismes rotationnels avec mobilisation 
de la résistance au cisaillement dans le volume du sol.   
 
Expérimentation au laboratoire 
Le comportement des semelles circulaires soumises à un chargement généralisé a été étudié au 
moyen des essais au laboratoire, p.ex. par Gottardi et al. (1999) et par Martin & Houlsby (2000). 
Les premiers réalisent des tests sur des massifs de sable et les deuxièmes sur des sols cohérents. 
Dans ces essais la technique de « swipe tests » (cf. §2.1.3.1) est utilisée afin de tracer la surface 
ultime dans l’espace des paramètres de chargement. De plus, les déplacements permanents sont 
soigneusement enregistrés pour mieux comprendre la loi d’écoulement du système global. Sur la 
Figure 2.27, on représente des vecteurs de déplacement plastique incrémental dans le plan V-M 
tels qu’ils ont été mesurés par Martin & Houlsby (2000). 
2.5.2.3 Développements récents 
Parmi les travaux les plus récents ont peut citer le travail théorique de Salençon (2002b) dans le 
cas des sols cohérents et le travail expérimental de El Sawwaf et al. (2005) sur massifs de sable 
concernant l’effet de confinement du sol de fondation sur la capacité portante de semelles 
circulaires, l’étude de l’effet de la surcharge par Lee et al. (2005) à travers des analyses 
numériques par éléments finis et l’étude du mécanisme d’enfoncement d’une fondation de type 
« spudcan » dans un sol cohérent par Hossain et al. (2005). On remarque que, même si la 
littérature géotechnique est riche en ce qui concerne le comportement de semelles circulaires sous 
un chargement généralisé (grâce à la littérature relative aux fondations offshore), elle ne comporte 
pas de solutions qui tiennent compte de l’effet des forces d’inertie dans le sol.  
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Figure 2.27 – Vecteurs de déplacement plastique incrémental d’après Martin & Houlsby (2000). 
 
Le Tableau 2.4 récapitule les travaux les plus marquants sur la capacité portante des semelles 
circulaires. 
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Tableau 2.4 - Récapitulation des travaux sur la capacité portante des fondations superficielles 
circulaires 
 
Référence Ans Sol Chargement Méthode Commentaire 
Levin 1955 sol cohérent  N Analyse limite. Théorème cinématique Champ de vitesse axisymétrique 
Shield 1955 sol cohérent N Méthode des lignes de glissement 
Champ de contrainte complet ; semelle rigide 
lisse Nmax = 5.69cA 
Eason & 
Shield 1960 sol cohérent N 
Méthode des lignes de 
glissement 
Champ de contrainte complet ; semelle rigide 
rugueuse Nmax = 6.05cA 
Cox, Cox et 
al. 
1961, 
1962 
sol cohérent et 
frottant N 
Méthode des lignes de 
glissement 
Différentes configurations avec et sans poids 
volumique 
Salençon & 
Matar  1982 
sol cohérent et 
frottant 
hétérogène 
N Méthode des lignes de glissement 
Calcul global de plusieurs configurations. 
Coefficient de forme par rapport aux semelles 
filantes 
Houlsby & 
Wroth 1983 
sol cohérent 
hétérogène N 
Méthode des lignes de 
glissement Gradient vertical de cohésion 
Kusakabe 
et al. 1986 
sol cohérent 
hétérogène N Approche cinématique Gradient vertical de cohésion 
Tani & 
Craig 1995 
sol cohérent 
hétérogène N 
Méthode des lignes de 
glissement. Tests en 
centrifugeuse 
Gradient de cohésion. Comparaison semelles 
filantes - semelles circulaires 
Sekiguchi & 
Kobayashi 1997 sol cohérent  N, M 
Approche cinématique 
Approche statique Diagramme d'interaction N – M 
Bransby & 
Randolph 1998 
sol cohérent 
hétérogène N, V, M 
Évolution élastoplastique par 
éléments finis. Approche 
cinématique 
Surface de charge normalisée des semelles 
circulaires identique à celle des semelles filantes
Bransby & 
Randolph 1999 
sol cohérent 
hétérogène N, V, M 
Evolution élastoplastique par 
éléments finis. Approche 
cinématique 
Considération de la profondeur d'encastrement 
Gottardi et 
al. 1999 sol frottant N, V, M Essais sur massif de sol 
Swipe tests - Surface de charge dans l'espace 
{N, V, M} 
Martin & 
Houlsby 2000 sol cohérent N, V, M Essais sur massif de sol 
"Spudcan" footing. Surface de charge et loi 
d'écoulement 
Taiebat & 
Carter 2000 sol cohérent N, V, M 
Évolution élastoplastique par 
éléments finis 
Modèle en 3D. Surface de charge dans l'espace  
{N, V, M} 
Taiebat & 
Carter 2002 sol cohérent N, M 
Évolution élastoplastique par 
éléments finis. Approche 
statique 
Modèles 2D et 3D. Champs de contrainte 
"apparents" par introduction d'aire effective de la 
semelle  
Salençon 2002b sol cohérent N 
Approche statique et 
cinématique du calcul à la 
rupture 
Effet de confinement du sol de fondation par une 
enceinte circulaire rigide 
Gourvenec 
& Randolph 2003 
sol cohérent 
hétérogène N, V, M 
Evolution elastoplastique par 
éléments finis. 
Modèles 2D et 3D. Comparaison des surfaces de 
charge de semelles circulaires et filantes 
Randolph & 
Puzrin 2003 
sol cohérent 
hétérogène  N, V, M Approche cinématique 
Champs de vitesse 3D. Utilisation de la méthode 
de Puzrin & Randolph (2003) 
Salgado et 
al. 2004 
sol cohérent 
hétérogène N 
Analyse limite numérique. 
Théorèmes statique et 
cinématique 
Facteurs de profondeur d'encastrement 
El Sawwaf 
& Nazer 2005 sol frottant N Essais sur massif de sol Effet de confinement du mécanisme de rupture 
Lee & 
Salgado 2005 
différents sols 
étudiés N 
Essais in situ - analyses 
numériques par éléments 
finis 
Effets de DR, K0 et largeur de la semelle 
Lee et al. 2005 sol cohérent et frottant N 
Evolution élastoplastique par 
éléments finis. Effet de la surcharge 
Hossain et 
al. 2005 sol cohérent  N 
Essais en centrifugeuse - 
Analyses numériques par 
éléments finis 
Enfoncement d'une semelle circulaire 
("spudcan") dans un sol cohérent homogène 
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2.5.3 Formulation du problème de la capacité portante sismique des 
fondations circulaires 
2.5.3.1 Définition de la géométrie et des paramètres de chargement 
Géométrie 
On s’intéresse à la détermination des chargements extrêmes du système représenté sur la Figure 
2.28 ; une semelle circulaire parfaitement rigide de rayon r  repose sur la surface d’un demi-
espace isotrope. On considère que la semelle modélise la fondation d’une superstructure arbitraire. 
On va supposer que l’intégrité structurale tant de la superstructure que de la semelle est garantie et 
on va s’intéresser uniquement au transfert des charges au sol de fondation. On désigne par γ  le 
poids volumique du sol. 
  
 
Figure 2.28 – Géométrie du système étudié 
 
Chargement 
On introduit les paramètres de chargement du paragraphe 2.4.1 ; le système sol-semelle est excité 
par une sollicitation sismique qui entraîne des forces inertielles dans la superstructure et dans le 
sol de fondation. En adoptant l’hypothèse de rigidité parfaite de la semelle et en prenant comme 
point de référence le centre de la semelle, les efforts exercés par la superstructure sont définis par 
les paramètres de chargement : 
• Force verticale N  
• Force horizontale V  
• Moment M  
On note que l’effet du poids de la semelle est intégré dans les paramètres de chargement 
{ }, ,N V M  : le torseur est appliqué à la sous-face de la fondation.  
Le sol de fondation est soumis à l’action des forces inertielles volumiques F  que l’on peut 
décomposer suivant une composante horizontale hF  et une composante verticale vF , cette 
dernière étant couplée avec le poids volumique en introduisant le poids volumique modifié : 
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(2.34) *v* zF eγ γ γ= + =  
où ze , le vecteur unitaire dans la direction verticale descendante. Les forces d’inertie F  sont 
uniformes dans le volume du sol, hypothèse qui a été examinée dans §2.4. Le vecteur Q  des 
paramètres de chargement s’écrit : 
(2.35) ( )Q N V M F *h, , , , γ=  
Les paramètres de chargement sont illustrés sur la Figure 2.29. 
 
 
Figure 2.29 – Paramètres de chargement du système étudié 
 
Convention des signes 
Les signes des paramètres de chargement suivent la règle présentée sur la Figure 2.30. 
 
 
Figure 2.30 – Convention des signes des paramètres de chargement pour les diagrammes des 
résultats 
 
2.5.3.2 Critères de résistance 
On introduit dans ce paragraphe les critères de résistance pour le sol et pour l’interface sol-
semelle. La connaissance des critères de résistance est nécessaire, dans la mise en œuvre de 
l’approche cinématique du calcul à la rupture, pour la définition des fonctions π . 
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Critère de résistance du sol 
On considère que le sol obéit au critère de Tresca : en tout point il possède une cohésion c. On 
considère que la cohésion du sol augmente linéairement avec la profondeur : 
(2.36) c C Gz0= +  
où C0  est la cohésion à la surface du sol et G le gradient de cohésion par rapport à la profondeur. 
La cohésion est linéaire en fonction de la profondeur (Figure 2.31). 
On distingue deux cas séparés : critère de Tresca classique (avec résistance à la traction) et critère 
de Tresca sans résistance à la traction. 
• Critère de Tresca avec résistance à la traction 
Dans ce cas, le critère de résistance du matériau s’exprime par la relation suivante : 
(2.37) ( )f c1 3 2 0σ σ σ= − − ≤  
Dans (2.37), on considère que les contraintes principales sont ordonnées : 1 2 3σ σ σ≥ ≥ . On note 
que les contraintes sont positives en traction.  
 
 
Figure 2.31 – Variation de la cohésion en fonction de la profondeur. 
 
Le critère de (2.37) est représenté dans le plan de Mohr, sur la Figure 2.32. 
 
 
Figure 2.32 - Matériau de Tresca avec résistance à la traction 
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Les fonctions π s’écrivent, selon Salençon (2002a) : 
- Fonction π volumique: 
(2.38) ( ) ( )1 2 3
ˆsi tr 0
ˆ
ˆ ˆ ˆ ˆsi tr 0
d
d
c d d d d
π
⎧⎪+∞ ≠⎪⎪= ⎨⎪ + + =⎪⎪⎩
 
- Fonction π surfacique: 
(2.39) a b( ) a ba b a b
ˆsi 0
ˆ,
ˆ ˆsi 0
nU
n U
c nU U
π
⎧+∞ ⋅ ≠⎪⎪= ⎨⎪ ⋅ =⎪⎪⎩
 
Dans (2.38) et (2.39) Uˆ  est un champ de vitesse virtuel et dˆ  le tenseur taux de déformation 
correspondant, dont d d d1 2 3, ,  les valeurs principales.  
• Critère de Tresca sans résistance à la traction 
Dans le cas du matériau sans résistance à la traction, le critère de résistance est modifié comme ci 
dessous : 
(2.40) ( ) { }1 3 1sup 2 , 0f cσ σ σ σ= − − ≤  
Ce critère est représenté dans le plan de Mohr sur la Figure 2.33. 
 
 
Figure 2.33 - Matériau de Tresca sans résistance à la traction 
 
Les fonctions π s’écrivent (Salençon, 2002) : 
- Fonction π volumique: 
(2.41) ( ) ( )1 2 3
ˆsi tr 0
ˆ
ˆ ˆ ˆ ˆ ˆtr si tr 0
d
d
c d d d d d
π
⎧⎪+∞ <⎪⎪= ⎨⎪ + + − ≥⎪⎪⎩
 
- Fonction π surfacique : 
(2.42) a b( ) a ba b a b( ) a b
ˆsi 0
ˆ,
ˆ ˆ ˆsi 0
nU
n U
c n nU U U
π
⎧+∞ ⋅ <⎪⎪= ⎨⎪ − ⋅ ⋅ ≥⎪⎪⎩
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Critère de résistance de l’interface 
Un élément essentiel du critère de résistance de l’interface sol-semelle est qu’elle ne possède pas 
de résistance en traction afin de permettre des décollements entre la semelle et le sol, 
caractéristique importante des ruptures sismiques des fondations superficielles.  
L’interface est ainsi définie comme une interface de Tresca sans résistance à la traction. La 
résistance de l’interface est égale à la cohésion surfacique du sol comme présenté sur la Figure 
2.34. 
Le critère de résistance s’écrit: 
(2.43) ( ) { }0, sup , 0f Cσ τ τ σ= − ≤  
où ,σ τ sont les composantes normale et tangentielle sur l’interface respectivement (cf. Figure 
2.34). 
La fonction π correspondante s’écrit (Salençon, 2002) : 
(2.44) a b( ) a ba b a b( ) a b0
ˆsi 0
ˆ,
ˆ ˆ ˆsi 0
U n
n U
C U U n n U n
π
⎧⎪+∞ ⋅ <⎪⎪= ⎨⎪ − ⋅ ⋅ ≥⎪⎪⎩
 
 
Figure 2.34 – Interface de Tresca sans résistance à la traction 
 
Combinaison des critères du sol et de l’interface 
  
(a) (b) 
Figure 2.35 – Combinaison des critères dans le plan horizontal directement sous la semelle a) sol 
avec résistance à la traction, b) sol sans résistance à traction. 
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Dans le plan horizontal directement sous la semelle les deux critères doivent être respectés ; celui 
du sol et celui de l’interface. La combinaison des deux critères est présentée sur la Figure 2.35, qui 
illustre le fait que dans le cas d’un sol avec résistance à la traction, le critère global du plan 
horizontal sous la semelle est défini par le critère de l’interface. Dans le deuxième cas, c’est le 
critère du sol qui définit le critère global.  
2.5.3.3 Influence de la pesanteur 
Il a été démontré dans le cadre du calcul à la rupture (Salençon, 1983) que dans le cas d’un sol 
obéissant au critère de Tresca avec résistance à la traction, le paramètre de chargement *γ est 
sans influence sur la capacité portante d’une fondation superficielle. Pratiquement, cela signifie 
que : 
(2.45) 
* 0* : Q K Q Kγγ∀ ∈ ∈ ⇔ ∈R   
avec * *h( , , , , )Q N V M F
γ γ= , 0 h( , , , , 0)Q N V M F= . On note que dans (2.45), *Qγ et 0Q  
doivent respecter le critère de résistance de l’interface.  Ainsi, on peut éliminer le poids volumique 
modifié *γ et formuler le vecteur des paramètres de chargement comme: 
(2.46) ( )Q N V M Fh, , ,=  
Dans le cas d’un matériau de Tresca sans résistance à la traction le résultat (2.45) n’est plus 
valable en général. En revanche, on peut démontrer que : 
(2.47) 
*0* [0, [:Q K Q Kγγ∀ ∈ +∞ ∈ ⇒ ∈  
Dans (2.47), on implique que *γ est positif suivant la direction de la pesanteur. La condition dans 
(2.47) est satisfaite si 2v 9.81 m/seca g< − = − , ce qui est vrai, en général, pour les sollicitations 
sismiques. On note que dans (2.47), la réciproque n’est pas valable en général. 
Influence de la surcharge 
Dans le cadre de l’étude parasismique des fondations, on est obligé de considérer en général, une 
surcharge uniforme à la surface du sol avec deux composantes ; surcharge verticale qv  et 
surcharge horizontale qh . La surcharge verticale peut décrire le poids de structures voisines ou de 
couches de sols supérieures pour une fondation faiblement enterrée, alors que la surcharge 
horizontale représente leur réponse inertielle lors d’une sollicitation sismique. Concernant la 
surcharge verticale on peut démontrer son caractère additif à la force verticale N : 
• Tresca avec résistance à la traction 
(2.48) v 0v : qq Q K Q K∀ ∈ ∈ ⇔ ∈R  
• Tresca sans résistance à la traction 
 (2.49) v0v [0, [: qq Q K Q K∀ ∈ +∞ ∈ ⇒ ∈  
avec ( )v v h v( , , , , )qQ N q A V M F q= + et 0 h( , , , , 0)Q N V M F=  La démonstration de (2.45), 
(2.47), (2.48) et (2.49) est donnée par Salençon (1983). Dans (2.48) et (2.49), vq  est positif suivant 
la direction de la pesanteur. 
Dans le contexte du présent travail, la surcharge ne sera pas prise en compte. 
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2.5.3.4 Parallélisme des paramètres de chargement 
Les paramètres de chargement V , M  et hF , introduits dans §2.5.3.1, sont des vecteurs dans le 
plan horizontal et ils  peuvent en général s’orienter dans des directions arbitraires, comme indiqué 
sur la Figure 2.36. 
 
 
Figure 2.36 – Paramètres de chargement de directions arbitraires 
 
Afin de faciliter le traitement du problème on va désormais considérer que les paramètres de 
chargement V  et hF sont parallèles, alors que le pseudo-vecteur du moment M  est 
perpendiculaire à la direction de V  et hF . Cette configuration est présentée sur la Figure 2.37. 
 
 
Figure 2.37 – Parallélisme des paramètres de chargement 
 
Ce choix pour la direction des vecteurs V , M  et hF  peut être justifié en considérant que V  et 
M  proviennent de l’excitation d’une superstructure à un degré de liberté (cf. Figure 2.38). Ainsi, 
l’équation d’équilibre pour le degré de liberté unique de la superstructure oblige la force 
horizontale à être parallèle avec les forces d’inertie. Le moment s’exprime par le produit 
M Vh= . 
La condition du parallélisme des paramètres reste valide pour une superstructure à plusieurs 
degrés de liberté qui est excitée par un champ d’ondes planes (c’est-à-dire hF dans un plan) et 
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présente des axes principaux d’inertie dans ce plan et dans le plan perpendiculaire. Dans ce cas, V  
et hF sont parallèles et M  est perpendiculaire à la direction de V . Cette hypothèse permet de 
justifier les résultats obtenus pour un système à plusieurs degrés de liberté. 
 
 
Figure 2.38 – Structure à un degré de liberté excitée par Fh  
2.5.4 Mécanismes virtuels de rupture 
Dans ce paragraphe on présente les mécanismes virtuels de rupture utilisés pour établir des bornes 
supérieures de la capacité portante des fondations circulaires. On définit la notion de 
« mécanismes plans » et on décrit la méthode de Puzrin & Randolph (2003a, b) qui permet leur 
traitement. Enfin, on donne une description détaillée des mécanismes virtuels de rupture, que l’on 
utilise pour décrire la rupture des semelles circulaires sous sollicitations sismiques. 
2.5.4.1 Mécanismes plans 
La classe des mécanismes plans a été introduite par Puzrin & Randolph (2003a, b) et elle a été 
utilisée par Randolph & Puzrin (2003) dans la détermination de chargements extrêmes des 
fondations circulaires sur sols cohérents. En se référant au système de coordonnées présenté sur la 
Figure 2.39, on définit comme mécanisme plan, un mécanisme décrit par un champ de vitesse 
virtuelle qui satisfait : 
(2.50) 
( )
ˆ 0
ˆ ˆ,
y
x z
U
U U f y
⎧⎪ =⎪⎪⎨⎪ =⎪⎪⎩
 
 
 
Figure 2.39 – Définition de mécanismes plans 
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Dans (2.50), la composante du champ de vitesse suivant l’axe y est nulle mais les composantes de 
vitesse suivant x et z sont fonction de y, c’est-à-dire que le champ n’est pas en déformation plane. 
De tels champs de vitesse ont été utilisés par Cuvillier (2001) et Wong (1994) pour l’étude, par 
l’approche cinématique du calcul à la rupture, de la stabilité du front de taille d’un tunnel à faible 
profondeur. Par ailleurs, le champ de vitesse, solution du problème de la torsion d’un cylindre de 
section circulaire, est de cette nature. 
2.5.4.2 La méthode de Puzrin & Randolph 
Dans deux articles récents, Puzrin & Randolph (2003a, 2003b) ont présenté une méthode pour le 
traitement des mécanismes plans pertinents pour le critère de résistance de Tresca avec résistance 
à la traction. L’idée directrice de la méthode est la transformation du système initial de 
coordonnées { , , }x y z  en un nouveau système de coordonnées curvilignes { , , }x y z′ ′ ′  dans lequel 
la vitesse reste toujours parallèle au nouvel axe x ′ . On peut exprimer cette transformation en 
écrivant : 
(2.51) ( )
{ , , } { , , } tel que :
ˆ ˆ ˆ0 et , ,y z x
x y z x y z
U U U f x y z′ ′ ′
′ ′ ′→
′ ′ ′= = =    
Dans ce nouveau système de coordonnées, l’évaluation du tenseur des taux de déformations, pour 
des champs de vitesse pertinents pour le critère de Tresca, est considérablement simplifiée de 
même que la détermination de la puissance résistante maximale.    
Un élément subtil de la méthode est que le système initial, qui est habituellement un système 
cartésien (rectiligne et orthogonal), est transformé en un nouveau système de coordonnées 
curviligne et non orthogonal. Cette caractéristique doit être prise en compte dans l’évaluation du 
tenseur de taux déformations. Dans le contexte du présent travail, on va utiliser deux types 
particuliers de ces transformations de coordonnées : la transformation relative au cas de 
trajectoires de vitesse rectilignes et la transformation dans le cas de trajectoires de vitesse 
circulaires. Ces transformations sont présentées sur la Figure 2.40. 
Trajectoires rectilignes 
En se référant à la Figure 2.40, la transformation de coordonnées dans le cas de trajectoires 
rectilignes est donnée par : 
(2.52) 
( ) ( ) ( ) ( )
( ) ( ) ( ) ( )
0 0
0 0
( ) cos ( ) ( ) sin ( )
( ) cos ( ) ( ) sin ( )
x x x y y z z y y
z z z y y x x y y
y y
ψ ψ
ψ ψ
⎧⎪⎪⎪⎪⎪⎨⎪⎪⎪⎪⎪⎩
′ = − + −
′ = − − −
′ =
 
Le champ de vitesse dans le nouveau système de coordonnées satisfait : 
ˆ ˆ 0y zU U′ ′= =  
La dépendance du point 0 0( ),x z  (origine du nouveau système par rapport au système de 
coordonnées initial) et de l’angle ψ (et par conséquent, la dépendance des coordonnées x ′ et z ′ ) 
par rapport à la coordonnée y , indique le fait que le nouveau système de coordonnées est non 
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orthogonal. Un cas particulier intéressant est obtenu lorsque dans le nouveau système : 
/ 0yψ ′∂ ∂ = . Dans ce cas, la fonction ( )dˆπ  volumique est donnée par: 
(2.53) ( ) ( ) ( )2 2ˆˆ ˆ2 x y x zdd c dπ ′ ′ ′ ′= +  
 
 
  (a) (b) 
Figure 2.40 – Transformation de coordonnées : a) trajectoires de vitesse rectilignes et b) trajectoires 
de vitesse circulaires 
 
Trajectoires circulaires 
De la même façon, dans le cas de trajectoires circulaires, on introduit la transformation de 
coordonnées suivante (coordonnées cylindriques): 
(2.54) ( ) ( )
01
0
2 2
0 0
( )
tan
( )
( ) ( )
z z y
x
x x y
z z z y x x y
y y
−⎧ ⎛ ⎞−⎪ ⎟⎜′⎪ = ⎟⎜⎪ ⎟⎜⎝ − ⎠⎪⎪⎪⎨ ′ = − + −⎪⎪⎪⎪ ′⎪ =⎪⎩
 
En se référant à la mise en œuvre de la transformation, si dans le nouveau système xˆU ′  est 
constante on obtient: 
(2.55) ( ) ( ) ( )22ˆ ˆˆ2 y zx zcd ddπ ′ ′′ ′= +   
Si finalement, xˆU kz′ ′= , où k une constante : 
(2.56) ( ) ( ) ( )2 2ˆ ˆ ˆ2 x y y zcd d dπ ′ ′ ′ ′= +  
Un développement plus détaillé des équations de la méthode de Puzrin & Randolph (2003a, 
2003b) est donné dans l’Annexe 2.I. 
2.5.4.3 Description des mécanismes virtuels de rupture 
Les champs de vitesse virtuels examinés sont répertoriés selon des classes de mécanismes virtuels, 
qui correspondent à un type spécifique de rupture. Chaque mécanisme virtuel dépend d’un certain 
nombre de paramètres géométriques. La procédure d’optimisation dans une classe de mécanismes, 
concerne la détermination de la valeur de ces paramètres qui fournit la borne optimale pour les 
chargements extrêmes. Le calcul s’achève par la sélection du minimum parmi les bornes optimales 
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obtenues dans chaque classe de mécanismes. Le minimum de ces bornes optimales (minimum 
minimorum) constitue la meilleure approximation atteinte pour les chargements extrêmes.  
Dans la suite, on présente les caractéristiques des mécanismes de rupture virtuels considérés. On 
définit la géométrie des mécanismes et les champs de vitesse correspondants. Trois types de 
mécanismes virtuels sont examinés : le mécanisme virtuel translationnel, le mécanisme virtuel 
rotationnel et le mécanisme virtuel de rotation avec cisaillement. 
2.5.4.3.1 Le mécanisme virtuel translationnel 
Le mécanisme virtuel translationnel a été initialement présenté par Green (1954) pour la 
détermination des chargements extrêmes (N, V) d’une semelle filante sur un matériau purement 
cohérent. Pecker & Salençon (1991) ont ajouté aux paramètres de chargement les forces 
volumiques hF . Une extension tridimensionnelle du mécanisme dans les trois dimensions a été 
introduite par Puzrin & Randolph (2003b) afin de traiter le problème de la capacité portante de 
semelles circulaires. La géométrie du mécanisme est présentée sur la Figure 2.41. 
Comme présenté sur la Figure 2.41, le mécanisme tridimensionnel est construit en considérant que 
dans toute coupe par un plan y = constante, la largeur totale du mécanisme est proportionnelle à la 
largeur de la semelle dans le même plan. Pratiquement, cela signifie que pour deux coupes 
différentes (cf. Figure 2.41) : 
AC A C
AB A B
′ ′= =′ ′ constante  
La trace du mécanisme sur la surface du sol est une demi-ellipse. La largeur du mécanisme est 
maximale lorsque la section contient le centre de la semelle (coupe AB, cf. Figure 2.41) et nulle 
aux deux extrêmes de la semelle où y r= ± . La géométrie du mécanisme est définie par deux 
paramètres géométriques : les angles δ  et ε . 
Les paramètres géométriques peuvent prendre les valeurs : 
(2.57) 0 ,
2
πδ ε< <  
Une représentation tridimensionnelle du mécanisme est donnée sur la Figure 2.42. 
Champ de vitesse 
Le champ de vitesse est décrit sur la Figure 2.43. Le mécanisme est divisé en trois zones notées 1, 
2 et 3 (cf. Figure 2.41). La semelle ainsi que la zone 1 (triangle CDG sur la Figure 2.43) sont 
animées d’un mouvement rigidifiant de translation de vitesse virtuelle 0Uˆ , parallèle à CD, d’où le 
nom du mécanisme. La direction de la vitesse fait l’angle δ  avec la surface du sol.  
La zone 2 (secteur circulaire GDE sur la Figure 2.43) est une bande circulaire de cisaillement dans 
laquelle la vitesse en tout point reste parallèle à l’arc DE. Le module de la vitesse est égal à 0Uˆ .   
La zone 3 (triangle GEF sur la Figure 2.43) est aussi animée d’un mouvement rigidifiant de 
translation. La vitesse, de module 0Uˆ , fait l’angle ε  avec la surface du sol. 
Le traitement du mécanisme s’achève au moyen de la méthode de Puzrin & Randolph. Les 
transformations des coordonnées { } { }, , , ,x y z x y z′ ′ ′→  pour chaque zone sont présentées aussi 
sur la Figure 2.43.  
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Figure 2.41 – La géométrie du mécanisme  translationnel 
  
 
Figure 2.42 – Représentation tridimensionnelle du mécanisme translationnel 
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Figure 2.43 – Champ de vitesse du mécanisme translationnel et transformations de coordonnées 
pertinentes pour la méthode de Puzrin & Randolph. 
 
On note que ce champ de vitesse satisfait : 
(2.58) 
( )
la b
ˆtr 0,
0,
d
nU
=
⋅ =
en tout point du volume
sur les surfaces de discontinuités
 
Par conséquent, il est pertinent pour le critère de Tresca tant avec que sans résistance à la traction. 
De plus, on remarque que le mécanisme ne contient pas de configurations avec décollement entre 
la semelle et le sol. 
Puissance résistante maximale 
Les régions où la puissance résistante est non nulle sont : 
• Le volume de la zone 2 (GDE, cf. Figure 2.43). 
• La surface de discontinuité de vitesse CDEF (cf. Figure 2.43). 
Puissance des efforts extérieurs 
Le mécanisme ne comporte pas de rotation de la semelle. Par conséquent, la puissance du moment 
M est nulle, ce qui implique que le mécanisme ne permet pas de borner le paramètre de 
chargement M. 
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Le détail du calcul de la puissance résistante maximale et de la puissance des efforts extérieurs est 
donné dans l’Annexe 2.II.   
2.5.4.3.2 Le mécanisme virtuel rotationnel 
Dans le mécanisme virtuel rotationnel, la semelle et la région du sol mobilisée par la rupture, sont 
animées d’un mouvement rigidifiant de rotation autour d’un axe parallèle à l’axe y (cf. Figure 
2.44). La version bidimensionnelle du mécanisme à été traitée par Pecker & Salençon (1991) et 
Salençon & Pecker (1995a, b). Sekiguchi & Kobayashi (1997) ont étudié le mécanisme adapté 
dans le cas d’une semelle circulaire en ne considérant que les paramètres de chargement { },N M .  
Le mécanisme virtuel présenté reprend la géométrie du mécanisme traité par Segikuchi & 
Kobayashi (1997). Dans le contexte présent, les paramètres de chargement h{ , , , }N V M F  sont 
pris en compte. La géométrie du mécanisme (configuration sans décollement) est présentée sur la 
Figure 2.44. 
Comme présenté sur la Figure 2.44, le mouvement de la semelle et du sol est une rotation 
d’ensemble, ce qui explique le nom du mécanisme. La forme du mécanisme est décrite  par les 
deux paramètres géométriques ,κ λ  qui définissent la position de l’axe de rotation par rapport à la 
semelle. Selon les valeurs du paramètre géométrique λ , on peut obtenir deux configurations 
typiques : 
A. Mécanisme virtuel rotationnel sans décollement sous la semelle 
Dans ce cas, les paramètres géométriques satisfont : 
(2.59) 
1
0
λ
κ
>
>  
Une représentation tridimensionnelle de la configuration sans décollement du mécanisme virtuel 
rotationnel est donnée sur la Figure 2.45. 
B. Mécanisme virtuel rotationnel avec décollement sous la semelle 
Dans ce cas, les paramètres géométriques satisfont : 
(2.60) 
1 0
0
λ
κ
> >
>  
Cette configuration est représentée sur la Figure 2.46. 
Champ de vitesse 
Le champ de vitesse virtuelle est défini au moyen de la vitesse de rotation ωˆ  autour de l’axe de 
rotation. La vitesse virtuelle, en tout point de la semelle et du sol mobilisé par la rupture, est 
donnée par : 
(2.61) ˆ ˆU Rω= ∧  
où R  désigne le vecteur joignant l’axe de rotation au point examiné (cf. Figure 2.47). On note que 
ce champ de vitesse satisfait : 
- ( )ˆtr 0d = , en tout point du volume. 
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- a bˆ 0U n⋅ = , sur les surfaces de discontinuités autre que la surface de décollement sous la 
semelle. 
Par conséquent, il est pertinent pour le critère de Tresca avec et sans résistance à la traction. 
 
 
Figure 2.44 – Géométrie du mécanisme virtuel de pure rotation – Configuration sans décollement 
 
 
Figure 2.45 – Représentation tridimensionnelle du mécanisme virtuel rotationnel sans décollement 
sous la semelle. 
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Figure 2.46 - Représentation tridimensionnelle du mécanisme virtuel rotationnel avec décollement 
sous la semelle 
 
 
Figure 2.47 – Champ de vitesse virtuelle du mécanisme rotationnel 
 
Puissance résistante  maximale 
Dans le mécanisme rotationnel, le sol mobilisé par la rupture est animé d’un mouvement 
rigidifiant en rotation autour de l’axe de rotation du mécanisme. Par conséquent, les régions où la 
puissance résistante du mécanisme est non nulle sont : 
A.  Pour la configuration sans décollement : 
• la surface de discontinuité de vitesse (arc ADC sur la Figure 2.47).  
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B.  Pour la configuration avec décollement : 
• la surface de discontinuité de vitesse (arc ADC sur la Figure 2.47) 
• la surface du décollement sous la semelle (CB sur la Figure 2.47). 
Le détail du calcul de la puissance résistante maximale et de la puissance des efforts extérieurs 
pour le mécanisme rotationnel avec ou sans décollement est donné dans l’Annexe 2.III. 
2.5.4.3.3 Le mécanisme de rotation avec cisaillement 
Le mécanisme virtuel de rotation avec cisaillement a été initialement introduit par Brinch Hansen 
(1953) dans l’étude de la poussée de terres. Salençon & Pecker (1995a, 1995b) ont présenté une 
variante du mécanisme dans l’étude des semelles filantes sous une charge excentrée et inclinée. 
Une adaptation du mécanisme pour les semelles circulaires a été proposée par Randolph & Puzrin 
(2003) dans le cas d’une interface sol – semelle parfaitement collée (cf. Figure 2.26(c)). Le 
mécanisme virtuel traité par Salençon & Pecker (1995a, 1995b) comporte deux configurations : 
• Une configuration avec décollement sous la semelle  
• Une configuration sans décollement sous la semelle 
Les configurations sont présentées sur la Figure 2.48. 
Comme présenté sur la Figure 2.48, le mécanisme virtuel est produit par la rotation de la semelle 
autour du point H. La rotation de la semelle entraîne un mécanisme de rupture dans le sol qui 
comporte trois zones (cf. Figure 2.48) : 
• La zone rigide IDG (ou CDG pour la configuration sans décollement) qui pivote autour H. 
• La zone GDE, qui est un secteur circulaire de cisaillement. 
• La zone GEF, qui est une région triangulaire de cisaillement. 
La présence des régions de pure rotation et des régions de cisaillement justifie le nom du 
mécanisme. 
 
(a) Avec Décollement (b) Sans Décollement 
Figure 2.48 – Mécanismes virtuels bidimensionnels de rotation et cisaillement d’après Salençon & Pecker 
(1995a, 1995b) 
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Adaptation pour une semelle circulaire 
Le mécanisme virtuel de rotation avec cisaillement de Salençon & Pecker (1995a, b) est adapté 
afin de permettre le traitement des semelles circulaires. Le mouvement rigidifiant de la semelle est 
défini par l’axe de rotation dont la position est décrite par les deux paramètres géométriques λ  et 
κ  représentant la distance de l’axe de rotation au centre de la semelle, comme présenté sur la 
Figure 2.49. Le paramètre géométrique μ  désigne l’angle AGE∠  (cf. Figure 2.48). Selon la 
valeur des paramètres géométriques λ , κ  et μ  on obtient trois configurations géométriques 
typiques : 
Configuration A 
La configuration A du mécanisme virtuel de rotation avec cisaillement est présentée sur la Figure 
2.49. 
L’axe de rotation se trouve partiellement au dessous de la semelle dans la région qu’on 
appelle  «Région I»  et partiellement en dehors de la semelle dans la région qu’on nomme «Région 
II» (cf. Figure 2.49). Dans la région I, la section par un plan xz (Coupe AB sur la Figure 2.49) met 
en évidence un mécanisme identique au mécanisme avec décollement de Salençon & Pecker pour 
les semelles filantes. Dans la région II et pour une section par un plan xz, le mécanisme est 
similaire au mécanisme sans décollement de Salençon & Pecker ; c’est le cas dans la Coupe A B′ ′  
sur la Figure 2.49. La largeur du mécanisme dans chaque coupe est proportionnelle à la largeur de 
la semelle, comme il a été expliqué dans le cas du mécanisme translationnel. La configuration A 
est obtenue lorsque les paramètres géométriques satisfont : 
(2.62) 0, 1 0, 0
2
πκ λ μ> > > > >  
La représentation tridimensionnelle de la configuration A du mécanisme de rotation avec 
cisaillement est donnée sur la Figure 2.50. 
Configuration B 
Lorsque 1λ > , l’axe de rotation se trouve entièrement à l’extérieur de la semelle et un 
mécanisme sans décollement est obtenu pour toutes les sections du mécanisme par un plan xz. La 
configuration B est représentée sur la Figure 2.51. 
Pour cette configuration les paramètres géométriques satisfont : 
(2.63)             
0
1
0
2
κ
λ
π μ
>
>
> >
 
Configuration C 
La configuration C est obtenue lorsque 0 1λ> > − . La configuration C met en évidence une 
large région de décollement sous la semelle. Un tel mécanisme de rupture peut être obtenu lorsque 
la force verticale est fortement excentrée. La configuration C est représentée sur la Figure 2.52. 
Pour la configuration C les paramètres géométriques satisfont : 
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(2.64) 
0
0 1
0
2
κ
λ
π μ
>
> > −
> >
 
 
 
Figure 2.49 - Configuration A du mécanisme virtuel de rotation avec cisaillement 
 
r
r
r
r
r
r
 2.5. Capacité portante sismique des fondations circulaires 93 
 
Figure 2.50 -  Représentation tridimensionnelle de la configuration A du mécanisme de rotation avec 
cisaillement 
 
 
Figure 2.51 - Configuration B du mécanisme virtuel de rotation avec cisaillement 
y
x
x
y
z
z
r
r
r
r
r
r
94 2. Analyse à la rupture  
 
 
Figure 2.52 - Configuration C du mécanisme virtuel de rotation avec cisaillement 
 
Champ de vitesse 
La description du champ de vitesse virtuelle dans le mécanisme de rotation avec cisaillement est 
facilitée par la division du volume de sol en trois zones. Ces zones sont représentées sur la Figure 
2.53. 
La vitesse virtuelle est donnée pour chaque zone par les expressions suivantes : 
(2.65)  Zone 1 :  ˆ ˆU zω ′= ∧  
(2.66)  Zone 2 :           ( ) ( ) ( )( )22ˆ ˆ ,zU R e Rz r r b yω κ λ′= ∧ − =′ ′+ +  
(2.67)  Zone 3 : ( ) ( ) ( )( )22ˆ ˆ ,zU R e Rz r r b yω κ λ′= ∧ − =′ ′+ +  
Comme dans les autres mécanismes, les champs des vitesses dans (2.65) - (2.67) satisfont les 
conditions (2.58): 
- ( )ˆtr 0d = , en tout point du volume. 
- a bˆ 0U n =⋅ , sur les surfaces de discontinuités autre que la surface de décollement sous la 
semelle. 
r
r
r
r
r
r
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Figure 2.53 – Champ de vitesse de mécanisme de rotation avec cisaillement 
 
Puissance résistante maximale 
On présente finalement, les régions du mécanisme où la puissance résistante est non nulle : 
A.1 Configuration A – Région I 
• Zone 1 : Surface de discontinuité de vitesse 
• Zone 2 : Volume du sol et surface de discontinuité de vitesse 
• Zone 3 : Volume du sol et surface de discontinuité de vitesse 
• Surface de décollement sous la semelle 
A.2 Configuration A – Région II 
• Zone 1 : Surface de discontinuité de vitesse 
• Zone 2 : Volume du sol et surface de discontinuité de vitesse 
• Zone 3 : Volume du sol et surface de discontinuité de vitesse 
B.1 Configuration B – Région II 
• Zone 1 : Surface de discontinuité de vitesse 
• Zone 2 : Volume du sol et surface de discontinuité de vitesse 
• Zone 3 : Volume du sol et surface de discontinuité de vitesse 
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C.1 Configuration C – Région I 
• Zone 1 : Surface de discontinuité de vitesse 
• Zone 2 : Volume du sol et surface de discontinuité de vitesse 
• Zone 3 : Volume du sol et surface de discontinuité de vitesse 
• Surface de décollement sous la semelle 
C.2 Configuration C – Région II 
• Surface de décollement sous la semelle 
Le détail du calcul de la puissance résistante maximale et de la puissance des efforts extérieurs 
pour le mécanisme rotationnel avec cisaillement est donné dans l’Annexe 2.IV. 
2.5.4.4 Utilisation du critère de Tresca avec et sans résistance à la traction 
On note comme dernière remarque, que les champs de vitesse virtuelle considérés satisfont les 
conditions de pertinence pour le critère de Tresca avec résistance à la traction (conditions (2.58)). 
Par conséquent, ils sont pertinents aussi pour le critère de Tresca sans résistance à la traction. Il 
n’y a aucune différence dans l’utilisation entre les deux critères en ce qui concerne la puissance 
résistante maximale dans le volume du sol ou sur les surfaces de discontinuité de vitesse dans le 
sol. La seule différence concerne le calcul de la puissance résistante maximale sur les régions de 
décollement entre la semelle et le sol. Dans le cas d’un matériau avec résistance à la traction, le 
critère de résistance globale du plan directement sous la semelle est gouverné par le critère de 
l’interface et la fonction π  relative est donnée par (2.44). Dans le cas d’un matériau sans 
résistance à la traction, le critère globale est gouverné par le critère du sol et la fonction π relative 
est obtenue par (2.42).  
2.5.5 Résultats 
2.5.5.1 Remarques introductives 
Les résultats de l’analyse sont présentés dans cette section. Les bornes supérieures des 
chargements extrêmes du système sol – semelle sont données sous la forme de diagrammes 
d’interaction entre deux paramètres de chargement spécifiques. Pour les deux cas d’un matériau de 
Tresca avec et sans résistance à la traction et pour des valeurs spécifiques de la quantité : 
0
rG
k
C
=  
exprimant le degré d’hétérogénéité de la résistance du sol, on présente les diagrammes suivants : 
a. Diagramme d’interaction N – V pour M = 0. 
b. Diagramme d’interaction N – M pour V = 0. 
c. Diagramme d’interaction V – M pour N faible ( 0max1/3N N= ). 
d. Diagramme d’interaction V – M pour N élevée ( 0max2/3N N= ). 
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La quantité 0maxN  représente la force verticale centrée maximale supportée par la fondation 
lorsque les autres paramètres de chargement sont nuls (M = 0, V = 0, Fh = 0), c’est-à-dire 
qu’elle correspond à la capacité portante statique de la semelle. 
Pour les valeurs typiques : r = 4m, C0 = 40kPa, G = 10kPa/m, on obtient k = 1. Dans ce qui 
suit, on considère les valeurs suivantes : 0, 0.5, 1, 3k = . Le cas k = 0 correspond à un sol 
cohérent homogène, alors que le cas extrême k = 3 à un sol fortement hétérogène. 
Dans les diagrammes, les paramètres de chargement N, V, M sont présentées adimensionnés 
selon la règle suivante : 
(2.68) Ed Ed Ed2 2 3
0 0 0
, ,
2
N V M
C r C r C rπ π π= = =
N V M  
Dans (2.68), les quantités NEd, VEd, MEd se réfèrent aux valeurs de dimensionnement des efforts 
qui sont choisies pour la conception parasismique de la semelle (Ed : earthquake design) et les 
quantités N, V, M sont les paramètres de chargement adimensionnés. Ainsi, les résultats 
présentés se réfèrent à un système sol – semelle avec une cohésion en surface et un rayon de 
semelle unités.  
Les quatre diagrammes d’interaction susmentionnés forment un groupe de coupes de la surface 
ultime globale du système sol – semelle (tracée dans l’espace {N, V, M}) à l’aide duquel, une 
description satisfaisante de cette surface est obtenue.  
2.5.5.1.1 Influence des forces d’inertie  
Chacun des diagrammes a, b, c, et d contient trois courbes d’interaction qui correspondent à trois 
valeurs différentes des forces d’inertie hF . La valeur des forces d’inertie est adimensionnée selon 
la relation suivante : 
(2.69) hh
0
a r
F
C
ρ
π=  
Dans (2.69) ρ est la masse volumique du sol et ah une accélération horizontale caractéristique du 
séisme, par exemple l’accélération horizontale maximale à la surface du sol lors de la sollicitation 
sismique. On note que la quantité hF  est linéaire en r .    
En premier lieu, on rappelle que, puisque les forces d’inertie sont supposées uniformes dans 
l’espace et le domaine du sol est considéré comme semi infini, l’étude du problème 
bidimensionnel en déformation plane conduit à la nullité des forces d’inertie (cf. §2.4.3). Or, dans 
les sections précédentes nous avons anticipé la forme du mécanisme de rupture (mécanisme 
translationnel – mécanisme rotationnel – mécanisme  rotationnel avec cisaillement), ce qui nous 
permet de surmonter la difficulté présenté par le problème des forces d’inertie nulles en ne 
cherchant le mécanisme virtuel de rupture optimal que  parmi les classes des mécanismes 
susmentionnés, qui mettent en évidence une vraisemblance physique. Par exemple, les résultats 
expérimentaux de Knappett et al. (2006) pour le champ de vitesse lors de la rupture ressemblent 
remarquablement au mécanisme rotationnel avec cisaillement (cf. Figure 2.16, p. 56). 
On calcule donc la valeur critique non nulle des forces d’inertie pour les mécanismes virtuels de 
rupture que l’on a introduit pour le traitement de notre problème. On rappelle qu’il s’agit de la 
valeur maximale des forces d’inertie supportées par le système sol – semelle lorsque les autres 
paramètres de chargement sont nuls. (cf. Tableau 2.3, pour les valeurs critiques des forces d’inertie 
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pour des mécanismes relatifs aux semelles filantes). Le Tableau 2.5 donne la valeur critique des 
forces d’inertie selon les mécanismes virtuels de rupture décrits dans §2.5.4.3 comme fonction du 
degré de hétérogénéité k. Le Tableau 2.5 se réfère au cas d’un sol de type Tresca sans résistance à 
la traction. Les valeurs pour un sol avec résistance à la traction sont un peu plus grandes mais la 
différence est pratiquement négligeable. Selon les résultats du Tableau 2.5, la configuration sans 
décollement (Configuration B) du mécanisme virtuel rotationnel avec cisaillement, fournit la 
borne minimale de la valeur critique des forces d’inertie, égale à 0.66 pour k = 0.  
 
Tableau 2.5 – Valeurs critiques des forces d’inertie hF  comme fonction de k  et selon les mécanismes 
virtuels de rupture pertinents pour les semelles circulaires 
MATÉRIAU SANS RÉSISTANCE À LA TRACTION 
Valeur Critique de hF  
Mécanisme virtuel de rupture 
k = 0 k = 0.5 k = 1 k = 3 k = 5 
Translation 1.32 1.80 2.29 4.05 5.64 
Rotation A (sans décollement) 0.99 1.28 1.54 2.45 3.27 
Rotation B (avec décollement) 1.71 1.99 2.25 3.18 4.04 
Rot / Cis A (faible décollement) 0.78 0.99 1.21 2.05 2.84 
Rot / Cis B (sans décollement) 0.66 0.90 1.15 2.03 2.83 
Rot / Cis C (grand décollement) 1.28 1.46 1.64 2.36 3.08 
MINIMUM 0.66 0.90 1.15 2.03 2.83 
 
Dans les diagrammes d’interaction N – V, N – M, V – M, on trace les courbes désignant les 
meilleures bornes des efforts extérieurs pour les valeurs de hF  suivantes : 
h 0, 0.25, 0.5F = . 
Pour donner un sens physique aux valeurs précédentes, on considère les valeurs typiques : 
3 32 10 kg/mρ = × , 4mr = , C 40 40kPa 4 10 Pa= = ×  (sol homogène) 
et pour h 0.25F = , on obtient: 
4
h 0 2
h h3
0.25 4 10
3.9m/sec 0.4
2 4 10
F C
a a g
r
π π
ρ
× × ×= = = ⇒ ≈× ×  
avec g = 9.81 m/sec2, ce qui correspond à une excitation sismique moyenne à forte. La valeur 
h 0.5F =  correspond à la valeur h 0.8a g≈  (excitation sismique très forte). Par conséquent, les 
valeurs utilisées couvrent les cas les plus fréquents de la pratique.  
Il est évident que les valeurs critiques des forces d’inertie pour k > 0 (même les valeurs minimales 
obtenues par le mécanisme rotationnel avec cisaillement – configuration sans décollement) 
correspondent pratiquement aux séismes qui sont très forts et par conséquent leur vraisemblance 
physique est limitée.  
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2.5.5.1.2 Description des diagrammes 
Les diagrammes présentés dans la suite, donnent les courbes des bornes optimales constituées par 
un nombre des points. Chacun de ces points exprime le minimum minimorum des bornes 
supérieures des efforts extérieurs et provient d’un mécanisme virtuel de rupture spécifique. 
Chaque mécanisme est représenté par un symbole différent. Ainsi, les diagrammes contiennent 
deux types d’information : 
A. La borne supérieure optimale pour une combinaison des efforts extérieurs 
B. Le mécanisme virtuel de rupture dont la borne optimale provient.  
Des valeurs exactes représentatives – lorsqu’elles sont connues – sont aussi présentées sur les 
diagrammes. Le Tableau 2.6 présente les symboles utilisés pour désigner les mécanismes virtuels 
de rupture dans les diagrammes des résultats. 
 
Tableau 2.6 – Symboles utilisés pour désigner les mécanismes virtuels de rupture dans les 
diagrammes des résultats 
Mécanisme virtuel de rupture Symbole 
Mécanisme Translationnel  
Mécanisme Rotationnel – Configuration A (sans décollement)  
Mécanisme Rotationnel – Configuration B (avec décollement)  
Rotation/Cisaillement – Configuration A (faible décollement)  
Rotation/Cisaillement – Configuration B (sans décollement)  
Rotation/Cisaillement – Configuration C (grand décollement)  
Valeur Exacte  
 
2.5.5.1.3 Procédure d’optimisation 
On va clore cette introduction sur les résultats avec quelques mots concernant la procédure 
d’optimisation suivie pour la résolution du problème. Chaque configuration des classes de 
mécanismes considérées correspond à une fonction objectif d’autant de variables que le nombre de 
paramètres géométriques de chaque configuration. Ainsi le problème d’optimisation à résoudre est 
la minimisation d’une fonction objectif non-linéaire à plusieurs variables bornées. Le problème est 
résolu dans une plateforme de calcul scientifique commerciale. Une description détaillée de 
l’algorithme mis en oeuvre est donnée par Coleman & Li (1996).  
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Présentation des résultats 
A.1 k = 0, Matériau de Tresca avec résistance à la traction 
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A.2 k = 0, Matériau de Tresca sans résistance à la traction 
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B.1 k = 0.5, Matériau de Tresca avec résistance à la traction 
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B.2 k = 0.5, Matériau de Tresca sans résistance à la traction 
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C.1 k = 1, Matériau de Tresca avec résistance à la traction 
 
 
 
 
 
 2.5. Capacité portante sismique des fondations circulaires 109 
 
 
 
 
110 2. Analyse à la rupture  
 
C.2 k = 1, Matériau de Tresca sans résistance à la traction 
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D.1 k = 3, Matériau de Tresca avec résistance à la traction 
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D.2 k = 3, Matériau de Tresca sans résistance à la traction 
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2.5.5.2 Commentaire des résultats 
Les diagrammes présentés aux pages précédentes constituent un ensemble de résultats qui permet 
la détermination de la capacité portante sismique (sous les hypothèses introduites) d’une semelle 
circulaire sur un sol cohérent hétérogène. Ce paragraphe fournit un commentaire sur ces résultats 
en discutant parmi d’autres : l’erreur induite par les bornes supérieures minimales établies par 
rapport à des valeurs exactes connues ou des résultats expérimentaux, les différences entre les 
deux cas d’un sol de type Tresca avec et sans résistance à la traction, quelques conséquences 
immédiates des résultats sur la pratique de la conception de fondations et finalement l’introduction 
d’une modification très simple de l’expression de l’Eurocode 8 (destinée aux semelles filantes) qui 
permettra l’extension de son utilisation dans le cas des semelles circulaires et des sols hétérogènes. 
Erreur induite par les bornes supérieures optimales 
Les bornes supérieures optimales présentées constituent une approximation par excès des charges 
ultimes supportées par le système de fondation, par conséquent elles ne sont pas du côté de la 
sécurité. Il est ainsi essentiel d’évaluer l’erreur induite par les bornes supérieures, pour qu’il soit 
possible d’estimer la valeur du coefficient de sécurité, dit du modèle (cf. §2.6.2.3), qui corrigera 
cette erreur lors de la conception. À cette fin, on présente dans le Tableau 2.7 et sur la Figure 2.54, 
une comparaison des bornes supérieures établies dans cette étude avec des valeurs exactes de la 
capacité portante statique de la semelle 0maxN , en fonction du degré d’hétérogénéité k. On rappelle 
que la quantité 0maxN  correspond à la force verticale maximale supportée par la semelle, lorsque 
les autres paramètres de chargement sont nuls: h0, 0, 0V M F= = = . 
 
Tableau 2.7 – Capacité portante statique 0maxN  : Comparaison entre les bornes supérieures établies 
et les valeurs exactes selon (Salençon & Matar, 1982). 
0
Gr
C
 
Valeurs exactes 
(Salençon & Matar, 
1982) 
Bornes Supérieures 
(Matériau avec 
résistance à la traction)
Bornes Supérieures 
 (Matériau sans résistance 
á la traction) 
Erreur 
 (%) 
0.00 6.065 6.72 6.71 10.63% 
0.50 6.933 7.80 7.79 12.36% 
1.00 7.614 8.65 8.61 13.08% 
3.00 10.080 12.17 12.15 20.54% 
5.00 11.724 14.98 14.95 27.52% 
 
Comme indiqué sur la Figure 2.54, les bornes supérieures optimales sont obtenues par le 
mécanisme rotationnel avec cisaillement. En ce qui concerne les valeurs exactes, elles proviennent 
de l’étude de Salençon & Matar (1982), qui ont fourni des solutions complètes du problème 
(champs de contraintes axisymétriques complets, associés à des champs de vitesse virtuelle 
cinématiquement admissibles) par la méthode des caractéristiques. Pour une description plus 
détaillée des solutions par Salençon & Matar (1982) voir l’Annexe 2.V.  
Le diagramme présenté met en évidence une erreur qui augmente de 10% pour un sol homogène, 
jusqu’à peu près 25% pour un sol fortement hétérogène. La comparaison montre que les bornes 
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supérieures établies sont satisfaisantes du point de vue pratique, notamment pour de petites valeurs 
du degré d’hétérogénéité k.   
 
Figure 2.54 - Capacité portante statique 0maxN  comme fonction de k : Comparaison entre les bornes 
supérieures établies et les valeurs exactes selon Salençon & Matar (1982).  
 
On souligne l’importance des résultats présentés ci-dessus, en notant que les valeurs de l’erreur 
dans le Tableau 2.7 peuvent être considérées comme des bornes supérieures de la marge borne 
supérieure - solution exacte, correspondant aux autres combinaisons ultimes des paramètres de 
chargement. Cette remarque est basée sur la constatation que les mécanismes virtuels de rupture 
examinés sont orientés vers la description de configurations de chargements sismiques, c’est-à-
dire de configurations qui comportent des forces horizontales, des moments ou des forces d’inertie 
élevées. Les configurations quasi-axisymétriques ( max,N N∼  max,V V  max,M M  
h h,maxF F ) et, particulièrement, la configuration parfaitement axisymétrique 
( max h, 0, 0, 0N N V M F= = = = ), sont celles qui sont le moins bien décrites par les 
mécanismes virtuels de rupture examinés, et par conséquent, on peut supposer que l’erreur qui leur 
correspond est l’erreur maximale induite par le modèle de calcul. Apparemment, il ne s’agit que 
d’une conjecture, mais elle nous permet d’introduire un coefficient de sécurité du modèle, égal aux 
valeurs du Tableau 2.7. 
Comme une vérification particulière de cette remarque, on présente le diagramme de la Figure 
2.55 : dans le cas d’un sol homogène (k = 0), les bornes supérieures optimales pour le diagramme 
d’interaction N-M ( 0V = , h 0F = ) sont comparées avec des résultats expérimentaux obtenus par 
Houlsby & Martin (1993). Le diagramme met en évidence que la différence entre les bornes 
supérieures optimales et les résultats expérimentaux augmente lorsque la force verticale N 
augmente, et prend sa valeur maximale pour maxN N=  et 0.M =  Par conséquent, l’erreur 
induite par les bornes supérieures optimales pour le diagramme entier reste toujours inférieure ou 
égale à 10,63% (cf. Tableau 2.7). On note finalement le besoin d’enrichir les résultats disponibles 
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notamment pour h 0F > . Cela permettra une évaluation plus concrète de la marge entre les bornes 
supérieures établies et les valeurs exactes des charges ultimes. Il faut souligner que la méthode 
suivie ici offre un cadre de calcul effectif et rapide pour une très large gamme de configurations 
des paramètres de chargement, mais il ne faut pas oublier que les résultats ne sont pas du côté de la 
sécurité. 
    
 
Figure 2.55 –  Diagramme d’interaction N – M, k = 0 : Bornes supérieures optimales et résultats 
expérimentaux par Houlsby & Martin (1993). 
 
Sol avec et sans résistance à la traction 
Comme il a été évoqué dans le paragraphe §2.5.4.4, la seule différence entre les deux cas de sols 
avec et sans résistance à la traction est obtenue par la puissance résistante maximale qui est 
développée sur la zone de décollement entre la semelle et le sol de fondation. Ainsi, il est clair que 
les bornes supérieures optimales seront identiques si elles proviennent de mécanismes virtuels de 
rupture qui ne contiennent pas de zone de décollement. Dans le cas contraire, les bornes 
supérieures pour un sol sans résistance à la traction seront inférieures à celles provenant d’un sol 
avec résistance à la traction. Cela est dû à la résistance globale plus faible du système de fondation 
pour un sol sans résistance à la traction. De plus, il est logique d’attendre que cette différence soit 
plus élevée pour des configurations avec une zone de décollement significative entre le sol et la 
semelle. De telles configurations sont obtenues pour des combinaisons de charges avec une force 
verticale faible et avec un moment et/ou une force horizontale élevée. Il faut noter aussi que la 
forme du diagramme d’interaction N – V pour 0 1N≤ ≤  est différente pour les deux cas. Cette 
partie du diagramme est contrôlée par le critère de résistance globale sur le plan juste au dessous 
de la semelle, critère qui est changé si l’on admet un sol sans résistance à la traction (cf. §0). Cette 
différence est clairement mise en évidence dans les diagrammes d’interaction N – V du 
paragraphe §2.5.5. La Figure 2.56 présente la différence entre les deux cas sur le diagramme 
d’interaction V – M pour un sol homogène (k = 0) et un sol fortement hétérogène (k = 3). Le cas 
0
max /3N N=  est considéré, puisqu’il correspond à des configurations avec grandes zones de 
décollement. 
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(a) (b) 
Figure 2.56 – Sol avec et sans résistance à la traction. Diagramme d’interaction V – M pour max0 /3N N=  : (a) 
sol homogène (k = 0) et  (b) sol fortement hétérogène (k = 3). 
 
Les diagrammes sur la Figure 2.56 vérifient ce que l’on attendait : les bornes supérieures qui 
correspondent à un sol sans résistance à la traction sont inférieures à celles provenant d’un sol 
avec résistance à la traction.  
Du point de vue pratique, même si la différence entre les deux cas est faible, il est suggéré qu’un 
critère sans résistance à la traction soit introduit pour le sol ; outre le fait que les bornes 
supérieures optimales pour ce cas sont inférieures, la vraisemblance physique du critère est 
beaucoup plus réaliste. L’utilisation du critère de Tresca avec une résistance à la traction infinie, 
outre l’erreur induite par la méthode de calcul, entraîne aussi une erreur sur les paramètres de 
résistance du sol. Cette erreur, qui n’est pas, à coup sûr, du côté de la sécurité, augmente 
davantage le non conservatisme des résultats présentés.  
Quelques remarques sur la pratique de la conception 
L’intérêt des résultats est de les utiliser pour effectuer la conception parasismique des fondations 
superficielles. À propos de cette question et par l’examen des diagrammes des résultats, on peut 
extraire un nombre de conclusions intéressantes, décrites au dessous. 
Glissement Horizontal 
Notre première remarque concerne le mécanisme du glissement horizontal de la semelle sous 
l’action d’une force horizontale V. Comme cela est mis en évidence sur les diagrammes des 
résultats, la force horizontale maximale adimensionnelle, supportée par le système de fondation est 
égale à : 
(2.70) max 1V = , 
ce qui correspond à une force horizontale appliquée sur la semelle égale à : 
(2.71) Ed 0Cπ=V  
Avec résistance 
à la traction
Sans résistance 
à la traction
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Cela est vrai, même si 0G ≠ . Il est clair que le mécanisme du glissement horizontal est gouverné 
par la cohésion de l’interface C0, qui est considérée, dans notre étude, égale à la cohésion à la 
surface du sol. Si l’on passe à l’espace des paramètres dimensionnels, cette quantité définit la 
taille de la surface ultime sur l’axe des forces horizontales EdV . Pour une valeur très petite de 0C , 
il est évident que la surface ultime dans l’espace des forces appliquées sera très étroite dans la 
direction de l’axe EdV . Dans le cas d’un sol hétérogène et pour 0 0C = , la capacité portante du 
sol proviendra du gradient vertical de cohésion G et, sous les hypothèses introduites, la surface 
ultime sera « limitée » dans le plan NEd – MEd,   puisque la force horizontale maximale supportée 
par la semelle sera Ed, max 0=V . Apparemment, dans le cas 0 0C = , il faut introduire un schéma 
différent de celui de (2.68) et (2.69) afin de rendre adimensionnels les paramètres de chargement 
du problème. Cette constatation nous permet d’arriver aux conclusions suivantes : 
- Sous les hypothèses adoptées concernant les critères de résistance du sol et de l’interface, 
la méthode de résolution suivie présuppose que la valeur de 0C  ne soit pas très petite, puisque 
dans le cas contraire la surface ultime est limitée dans le plan NEd – MEd. Cette limitation de notre 
modèle est liée au fait de ne pas avoir pris en compte la profondeur d’encastrement de la semelle 
et son effet favorable vis-à-vis d’un mécanisme de glissement horizontal. Pratiquement, les 
fondations superficielles sont construites, au moins, avec une faible profondeur d’encastrement 
(profondeur « hors gel » par exemple), si bien qu’un mécanisme de rupture par glissement 
horizontal est exclu a priori. Dans le cas où la semelle est fondée directement à la surface du sol, il 
est essentiel de garantir que le système possède des propriétés de résistance suffisantes contre un 
mécanisme de rupture par glissement horizontal.   
- Dans le cadre de formulation de la capacité portante, non comme une équation de type 
« Terzaghi », mais comme une surface ultime dans l’espace des paramètres de chargement N, V, 
M, la possibilité d’introduire une homogénéisation des propriétés de résistance du sol est exclue a 
priori : si l’on cherche à remplacer le couple de paramètres 0{ , }C G  par un seul paramètre 
uniforme{ }C  tel que, par exemple, la force verticale maximale soit préservée, il faut que  
uniforme 0C C> . Si par contre, on veut que la force horizontale soit préservée, il faut que 
uniforme 0C C= . Ainsi, il est clair, que l’on ne peut pas satisfaire les deux conditions en même 
temps. La seule possibilité, dans le cadre de calcul proposé et sous les hypothèses adoptées, est 
d’avoir une seule forme de la surface ultime dans l’espace de paramètres de chargement. Cette 
forme unique, s’adaptera aux surfaces ultimes différentes qui correspondent aux combinaisons 
différentes de paramètres de résistance 0{ , }C G . Gouvernec & Randolph (2003) ont testé cette 
hypothèse pour les semelles filantes et circulaires des fondations offshore. Ils ont montré que la 
forme de la surface ultime reste invariante dans le plan V – N, mais qu’elle est modifiée en 
changeant la valeur du paramètre k, dans les plans M - N et M – V, (cf. Figure 2.25, p. 70). Les 
diagrammes sur les Figures 2.58 et 2.59 présentent les surfaces ultimes dans l’espace 
max max max{ / , / , / }N N V V M M  où les paramètres de chargement N, V, M sont normalisés par 
rapport à leur valeur maximale. Les diagrammes correspondent à des forces d’inertie h 0F =  et à 
un sol sans résistance à la traction. Les diagrammes mettent en évidence une variation de la forme 
de la surface ultime, en fonction de k dans le plan M - V, similaire à celle présentée par 
Gouvernec & Randolph (2003). Cette variation augmente lorsque N croît. Les diagrammes 
vérifient ainsi la conclusion obtenue par Gouvernec & Randolph (2003) ; il n’est pas possible de 
préserver la forme de la surface ultime en modifiant le degré d’hétérogénéité du système. De plus, 
la forme de la surface ultime qui correspond à un sol homogène est moins conservative que la 
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forme correspondant à des sols hétérogènes pour M > 0, V > 0 (qui est le cas de chargement 
vraisemblable dans notre cas), notamment pour des valeurs élevées de N.   
 
  
(a) (b) 
Figure 2.57 – Sections de la surface ultime dans l’espace des paramètres de chargement normalisés pour 
différentes valeurs du paramètre k. Sol sans résistance à la traction et Fh = 0: a) Diagramme d’interaction V 
– N (M = 0), b) Diagramme d’interaction M – N (V = 0). 
 
   
(a) (b) 
Figure 2.58 – Sections de la surface ultime dans l’espace des paramètres de chargement normalisés pour 
différentes valeurs du paramètre k. Sol sans résistance à la traction et Fh = 0 : a) Diagramme d’interaction M 
– V ( 0max1/3N N= ), b) Diagramme d’interaction M – V ( 0max2/3N N= ). Les flèches indiquent la variation 
de la forme de la surface ultime en augmentant k. 
 
 
k augmentant 
k augmentant 
k augmentant 
k augmentant 
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Trajets de chargement dans le plan V-M et effet des forces d’inertie hF  
Dans la pratique de la conception de fondations superficielles, le problème de la capacité portante 
sismique peut très fréquemment être posé comme comportant deux stades : 
-  Le stade du chargement statique : Dans ce stade, on considère que le système de fondation 
supporte uniquement le poids de la superstructure. On peut alors supposer, que si le système de 
fondation est proprement conçu (inclinaison et excentricité de charge limitées), la semelle est 
chargée par une force verticale N, alors que les paramètres de chargement V, M sont relativement 
faibles (pratiquement nuls) et les forces d’inertie hF  sont nulles. Si l’on décrit ce premier stade de 
chargement par un trajet de chargement dans l’espace des paramètres {N, V, M, Fh} (où on trace 
aussi la surface ultime de notre système), on obtient un trajet de chargement parallèle à l’axe N : 
{0,0,0,0} { ,0,0,0}N→ .  
- Le stade du chargement sismique : Dans ce deuxième stade, le système est sollicité par 
l’incidence du séisme qui entraîne des forces d’inertie hF  dans le sol et des V et M élevées sur la 
semelle. Une petite variation de la force verticale N peut être considérée aussi, si l’on prend en 
compte l’effet de la composante verticale de l’accélération sismique. Si l’on connaît la 
configuration géométrique et les caractéristiques de rigidité de la superstructure, on peut établir 
une relation entre la force horizontale V et le moment M. Par exemple, dans le cas simple d’une 
superstructure à un degré de liberté de hauteur h, on peut écrire :M Vh= . Cette relation peut être 
vue comme un trajet radial de chargement dans le plan V-M de pente h  par rapport à l’axe V. La 
rupture sismique par perte de capacité portante aura lieu si ce trajet de chargement arrive jusqu’à 
un point h( , , , )P N V Vh F , qui appartient à la surface ultime. Ainsi le stade du chargement sismique 
est décrit par le trajet : h{ , 0, 0,0} { , , , }N N V Vh F→ .  De tels trajets sont présentés sur la Figure 
2.59 pour un sol homogène sans résistance à la traction et pour : a) 0max1/3N N=  et 
b) 0max2/3N N= . Le séisme correspond à h 0.25F = . 
Les diagrammes mettent en évidence deux points importants : 
- Dans le cas d’une force verticale relativement faible ( 0max1/3N N= ), l’effet défavorable 
des forces d’inertie sur la capacité portante de la semelle est négligeable. Même un séisme très fort 
( h 0.50F = ) n’entraîne qu’une réduction faible de la capacité portante sur le trajet de chargement 
prescrit. Au contraire, dans le cas d’une force verticale élevée : 0max2/3N N= , l’effet des forces 
d’inertie sur la portance de la fondation est importante. Pour h 0.25F = , la réduction de V et M 
ultimes est significative alors que la valeur h 0.50F =  ne peut pas du tout être supportée par la 
fondation. Ce résultat se trouve en accord avec les observations sur site (Mendoza & Auvinet, 
1988) et les conclusions théoriques pour les semelles filantes (Pecker & Salençon, 1991) ; une 
fondation mettant en évidence un facteur de sécurité  0max / 2.5N N >  vis-à-vis des charges 
statiques, ne verra pas sa capacité portante affectée par les forces sismiques dans le sol. Si par 
contre 0max / 2.0N N < , l’incidence d’un séisme modéré peut conduire à une rupture par perte de 
capacité portante. 
- La partie de la surface ultime qui provient du mécanisme purement rotationnel (cf. Figure 
2.59, mécanismes Rotation A et Rotation B) correspond à des valeurs de h négatives, ce qui 
signifie que sa vraisemblance physique est limitée. Par conséquent, cette partie de la surface 
ultime peut être ignorée. Si l’on veut construire une surface ultime symétrique dans le plan 
M V− (utile, lorsque l’on propose des expressions analytiques approximant les résultats), on peut 
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remplacer la partie M >0, V <0 (provenant du mécanisme rotationnel) par la symétrique de la 
partie M >0, V >0, qui correspond au mécanisme rotationnel avec cisaillement. 
 
 
(a) (b) 
Figure 2.59 – Trajet de chargement sismique dans le plan M – V ; a) 0max1/3N N= , b) 0max2/3N N=  
 
Adaptation de l’expression de l’Eurocode 8 pour les semelles circulaires 
L’expression analytique de l’Eurocode 8, qui décrit le domaine de portance d’une semelle filante 
reposant sur la surface d’un sol homogène purement cohérent ou purement frottant, a été présentée 
au paragraphe §2.3.5. On rappelle que l’expression de l’Eurocode 8 est écrite : 
(2.72) 
( ) ( )
( ) ( )
( ) ( )
( ) ( )
'
h h
h h
1 1
  1  0
1 1
T T M M
N NN N
c c c c
b dc ca cc c
eF V fF M
N mF N N mF N
β γ
′ ′
− −+ − ≤⎡ ⎤ ⎡ ⎤− − − −⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎣ ⎦ ⎣ ⎦
 
soumise aux contraintes : ( ) ( )h0 1 , 1/ 2kkN mF V π′< < − ≤ + . Les paramètres de chargement 
sont normalisés par rapport à la capacité portante statique de la fondation : 
0 0 0
max max max
, ,
N V M
N V M
N N BN
= = =  
L’expression (2.72) décrit la forme de la surface ultime dans l’espace des paramètres normalisés 
{ , , }N V M  et elle est symétrique dans le plan M – V. La valeur des paramètres numériques dans 
(2.72) est donnée dans le Tableau 2.1 (cf. p.58).  
L’adaptation de l’expression (2.72) pour les semelles circulaires consiste à remplacer la valeur de 
la capacité portante des semelles filantes par celle des semelles circulaires : 
0 2
max 06.06N r Cπ=  
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(a) (b) 
  
(c) (d) 
Figure 2.60- Comparaison de l’expression de l’Eurocode 8 adaptée pour les semelles circulaires avec les bornes 
supérieures établies. Sol homogène sans résistance à la traction ; a) Diagramme d’interaction V-N (M=0), b) M – N 
(V=0), c) M-V ( 0max1/3N N= ) et d) M-V ( 0max2/3N N= ). 
 
Cette adaptation est basée sur la constatation que la forme de la surface ultime est préservée pour 
les semelles filantes et les semelles circulaires, comme il a été démontré par Bransby & Randolph 
(1998) ou Gouvernec & Randolph (2003). Dans un premier temps, cette adaptation est proposée 
pour les sols homogènes uniquement, puisque la forme de la surface ultime est modifiée en 
changeant la valeur du paramètre k. On note aussi que les forces d’inertie à utiliser dans (2.72) 
sont données par : 
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h hF Fπ=  
où Fh est obtenu par (2.69).  
Les diagrammes de la Figure 2.60 présentent une comparaison entre les bornes supérieures 
optimales établies dans cette étude et les charges ultimes calculées par l’expression analytique de 
l’Eurocode 8 adaptée pour les semelles circulaires. Les diagrammes mettent en évidence que les 
deux familles des courbes sont en accord satisfaisant. Cependant, il y a des régions où l’expression 
de l’Eurocode viole les bornes supérieures optimales. Dans le plan M – V, l’expression de 
l’Eurocode approxime suffisamment bien la partie vraisemblable (hauteurs positives d’une 
superstructure à un degré de liberté) de la surface ultime.  
Sols hétérogènes 
Comme on l’a vu, l’expression analytique de l’Eurocode 8 concerne uniquement les sols 
homogènes et peut être appliquée tant pour les semelles filantes que pour les semelles circulaires, 
avec les modifications nécessaires, en préservant la forme de la surface ultime du système de la 
fondation dans l’espace des paramètres de chargement { , , }N V M . Concernant les sols 
hétérogènes, on a vérifié que la forme de la surface ultime varie en changeant la valeur du 
paramètre k. Néanmoins, en supposant que la forme de la surface ultime ne varie pas 
considérablement, notamment dans la partie de l’espace { , , }N V M , qui correspond à des 
chargements physiquement vraisemblables (c’est-à-dire, la partie 0, 0M V> > ), on pourrait 
étendre l’applicabilité de l’expression de l’Eurocode 8 dans le cas d’un sol hétérogène.  
Pour faire cette extension, il faut initialement introduire la valeur correcte pour la capacité portante 
statique de la fondation sur un sol hétérogène. Ces valeurs peuvent être trouvées dans Salençon & 
Matar (1982) (cf. Annexe 2.V), qui donnent la valeur exacte de 0maxN , pour les semelles filantes et 
circulaires sur des sols cohérents hétérogènes.  
Pour les sols hétérogènes, il faut, de plus, corriger l’effet des forces d’inertie Fh ; l’examen des 
diagrammes des résultats met en évidence que la présence d’un gradient de cohésion G, outre 
l’augmentation immédiate de 0maxN , entraîne aussi une réduction de l’effet défavorable des forces 
d’inertie dans le volume du sol. La correction proposée consiste à lier le système avec gradient de 
cohésion G, qui est sollicité par des forces d’inertie Fh à un nouveau système sans gradient de 
cohésion, qui est sollicité par des forces d’inertie hF ′  de valeur réduite. La considération d’un 
nouveau système sans gradient de cohésion permet l’utilisation de l’expression (2.72), qui a été 
créé pour des sols homogènes. La réduction de hF  est contrôlée par la valeur du degré 
d’hétérogénéité k ;  plus k  est grand, plus les forces d’inertie réduites hF ′  sont diminuées. La 
correction proposée est la suivante : 
(2.73) 
0,0
max
h h0,
max
k
N
F F
N
′ =  
Dans (2.73), 0,0maxN  est la capacité portante statique du sol homogène (k = 0 → G = 0) et 
0,
max
kN , la 
capacité portante statique du sol hétérogène (k ≠ 0 → G ≠ 0). hF  est calculé selon l’expression : 
- hh
0
a B
F
C
ρ= , pour les semelles filantes (largeur B). 
- hh
0
a r
F
C
ρ= , pour les semelles circulaires. 
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et : 
- ( )0,0max 02N BCπ= + , pour les semelles filantes 
- 0,0 2max 06.06N r Cπ= , pour les semelles circulaires. 
Ainsi, la procédure à suivre pour utiliser l’expression (2.72) dans le cas des sols hétérogènes 
comporte les étapes suivantes : 
1. Déterminer la capacité portante statique de la fondation 0,max
kN , donnée par Salençon & 
Matar (1982). 
2. Pour un séisme donné, calculer la valeur des forces d’inertie hF . 
3. Corriger la valeur de hF  en utilisant la relation (2.73). 
4. Normaliser les paramètres de chargement N, V, M selon le schéma : 
(2.74)   
0, 0,0 0, 0,
max max max max
, ,
2k k k
N V M M
N V M M
N N BN rN
= = = =ou  
Il faut noter que dans (2.74) les paramètres N et M sont normalisés par rapport à 0,max
kN , alors que 
V est normalisé par rapport à 0,0maxN . Cela est dû au fait que la présence d’un gradient de cohésion 
G n’a aucun effet sur la résistance du système vis-à-vis d’une force horizontale ; le mécanisme de 
glissement est contrôlé uniquement par la valeur de la cohésion du sol à la surface 0C . 
5. Avec les valeurs h, , ,N V M F ′  calculées dans les étapes 1-4, utiliser l’expression (2.72) 
pour évaluer la capacité portante du système.  
La Figure 2.61 présente les diagrammes d’interaction M – V  pour 0,max1/3
kN N=  et pour k = 1 et 
k = 3. Il s’agit d’un sol sans résistance à la traction. Les bornes supérieures optimales sont 
comparées avec l’expression de l’Eurocode 8 modifiée pour les sols hétérogènes pour trois valeurs 
de hF (calculées selon (2.69)). Les deux familles de courbes mettent en évidence un accord 
satisfaisant du point de vue pratique, notamment pour 0, 0M V> > . Le Tableau 2.8 récapitule la 
définition des quantités pertinentes pour l’utilisation de l’équation (2.72) dans les cas de semelles 
filantes ou de semelles circulaires sur des sols cohérents homogènes ou hétérogènes. 
On rappelle finalement les conditions de validité de l’équation de l’Eurocode 8 concernant 
l’hypothèse de forces d’inertie uniformes dans l’espace : 
• La limite sur la grandeur de hF  est modifiée pour les semelles circulaires en considérant :  
h h h0.66 0.66 2.1F F Fπ< ⇒ < ⇒ < , qui est presque identique à celle pour les semelles 
filantes. 
• Concernant la taille du mécanisme de rupture on peut adopter la même borne que pour les 
semelles filantes : / 0.1h H < , où h  désigne la profondeur du mécanisme de rupture et H  
la profondeur de la couche du sol. On note que cette borne est déjà assez conservative. 
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(a) (b) 
Figure 2.61 – Bornes supérieures optimales et expression analytique (Eurocode 8) pour des sols hétérogènes. 
Semelle circulaire sur sol purement cohérent sans résistance à la traction. Diagramme  d’interaction M – V 
pour ( 0max1/3N N= ) ; a) k = 1, b) k = 3. 
 
Tableau 2.8 – Utilisation de l’équation analytique de l’Eurocode 8 : semelles filantes ou circulaires 
sur sols cohérents homogènes ou hétérogènes. 
 
SOL COHÉRENT HOMOGÈNE 
( )0, 0C k =  
SOL COHÉRENT HÉTÉROGÈNE 
 ( )0,C k  
PARAMETRE SEMELLES FILANTES 
SEMELLES 
CIRCULAIRES 
SEMELLES 
FILANTES 
SEMELLES 
CIRCULAIRES 
0,0
maxN  ( ) 02 C Bπ +  206.05C rπ  ( ) 02 C Bπ +  206.05C rπ  
0,
max
kN  - - cf. Salençon & Matar (1982) 
N  0,0Ed max/N N  0,0Ed max/N N  0,Ed max/ kN N  0,Ed max/ kN N  
V  0,0Ed max/V N  0,0Ed max/V N  0,0Ed max/V N  0,0Ed max/V N  
M  
Ed
0,0
max
M
BN
 Ed0,0
max2
M
rN
 Ed0,
max
k
M
BN
 Ed0,
max2
k
M
rN
 
hF  
h
0
a B
C
ρ
 h
0
a r
C
ρ
 
0,0
max h
0,
0max
k
N a B
CN
ρ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
0,0
max h
0,
0max
k
N a r
CN
ρ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
CONTRAINTES 
N  ( )h0 1 NN ccN mF ′< ≤ −  
V  
1
2
V π≤ +  
1
6.05
V ≤  1
2
V π≤ +  
1
6.05
V ≤  
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2.6 Coefficients de sécurité 
2.6.1 Généralités 
Dans ce paragraphe, on présente la méthodologie à suivre afin d’introduire les coefficients partiels 
de sécurité dans la formulation de la capacité portante sismique des fondations superficielles. Le 
sujet a été traité par Pecker (2000) pour la mise en œuvre de la détermination de la capacité 
portante des semelles filantes dans le cadre de l’Eurocode 8.  
Le cadre général de la définition et de l’introduction des coefficients partiels de sécurité est décrit 
dans la norme européenne Eurocode 1 : «Basis Design». Le concept est basé sur l’inégalité 
fondamentale entre les actions et les capacités de résistance admises pour la conception : 
(2.75) d dE R≤    
Dans (2.75), on définit les actions de dimensionnement dE  en introduisant le coefficient partiel de 
chargement fγ  : 
(2.76) ( ) ( )d sdf kE E F E Fγ= =  
où 
• fγ  : coefficient partiel de chargement 
• kF  : valeur caractéristique de l’action 
• sdF  : valeur de dimensionnement de l’action 
De même, la capacité de résistance s’exprime par : 
(2.77) d
Rd m
1 kXR Rγ γ
⎛ ⎞⎟⎜= ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠  
Dans (2.77), on définit les quantités suivantes : 
• Rdγ  : coefficient partiel de modèle. Ce coefficient reflète l’incertitude introduite par le 
choix d’une méthode de calcul de la résistance. 
• mγ  : coefficient partiel du matériau. Ce coefficient se réfère à l’incertitude concernant la 
détermination des valeurs des paramètres de résistance. 
• kX  : valeur caractéristique des paramètres de résistance.  
2.6.2 Application à la formulation de la capacité portante sismique  
2.6.2.1 Introduction du coefficient partiel de chargement 
Comme indiqué précédemment, le chargement du système sol – fondation est décrit par le vecteur 
des paramètres de chargement : 
( )h, , ,k k k kkQ N V M F=  
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où l’indice k désigne les valeurs caractéristiques des actions h, , ,N V M F . Pour tout paramètre de 
chargement, on peut introduire un coefficient partiel de chargement distinct et définir le vecteur de 
chargement de dimensionnement : 
(2.78) ( )h hsd , , ,N k V k M k F kQ N V M Fγ γ γ γ=  
Dans (2.78) les coefficients partiels de chargement h, , , FN V Mγ γ γ γ  se réfèrent aux paramètres 
de chargement h, , ,N V M F  respectivement. Les valeurs des coefficients partiels de chargement 
sont déterminées principalement en prenant en compte : 
a. L’incertitude concernant la définition de la valeur caractéristique des paramètres de 
chargement h, , ,k k k kN V M F .  
b. Le fait que l’action des paramètres de chargement peut être favorable ou défavorable 
relativement au mécanisme virtuel utilisé pour l’évaluation de la capacité portante. Si l’action d’un 
certain paramètre de chargement est défavorable, le coefficient partiel de chargement 
correspondant doit être plus grand que 1.00. Dans le cas d’action favorable, le coefficient de 
chargement doit être pris plus petit que 1.00 : 
Action favorable : 1fγ <  
Action défavorable : 1fγ >  
Pour établir l’effet favorable ou défavorable d’un paramètre de chargement, on se réfère 
directement à la formulation de l’approche cinématique du calcul à la rupture, au moyen de 
laquelle, on a établi la surface ultime de notre système. Comme présenté par Salençon (1994), en 
introduisant l’équation fondamentale de l’approche cinématique : 
( ) ( ) ( )e rmˆ ˆ,Q U U≤P P  
et en écrivant explicitement le terme de la puissance des efforts extérieurs : 
(2.79) ( ) ( ) ( ) ( )1 1 1 2 2 2 , , rmˆ ˆ ˆ ˆˆ ˆ ˆf k f k f n k n nQ q U Q q U Q q U Uγ γ γ+ + + ≤  … P  
on peut déterminer si l’effet d’un paramètre de chargement spécifique ,k iQ  est favorable ou 
défavorable à l’aide du signe de la contribution , ˆ,f i k i iQ qγ   du paramètre dans la puissance des 
efforts extérieurs : 
- si le signe de , ˆ,f i k i iQ qγ   dans (2.79) est positif, l’effet de ,k iQ  est défavorable et l’on doit 
prendre la valeur maximale de ,f iγ  : , 1f iγ > . 
- si le signe de , ˆ,f i k i iQ qγ   dans (2.79) est négatif, l’effet de ,k iQ  est favorable et l’on doit 
prendre la valeur minimale de ,f iγ  : , 1f iγ < .  
Il est important de noter que le caractère favorable ou défavorable d’un paramètre n’est pas une 
caractéristique intrinsèque mais dépend du mécanisme virtuel utilisé dans (2.79). 
Une fois la surface ultime établie, le caractère favorable ou défavorable d’un paramètre de 
chargement, suivant un trajet de chargement spécifique, est déterminé au moyen du vecteur 
unitaire normal n  au point où ce trajet de chargement atteint la surface ultime. Dans le contexte 
de l’approche cinématique du calcul à la rupture, la direction de n  coïncide avec la direction du 
vecteur ( )ˆq U , où Uˆ  est le champ de vitesse virtuel qui correspond au point de la surface ultime 
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considéré. Le signe de chaque terme dans le produit scalaire Q n⋅  indique le caractère favorable 
ou défavorable des éléments du vecteur Q .   
À titre d’exemple, la Figure 2.62 met en évidence le caractère défavorable du moment et de la 
force horizontale pour un chargement radial dans le plan VM. 
 
 
Figure 2.62 – Effet défavorable de la force horizontale V et  du moment M pour un chargement 
radial dans le plan VM 
 
De la même façon, on peut reconnaître le caractère favorable de la force verticale N pour un trajet 
de chargement dans le plan NM, lorsque N prend des valeurs faibles: cela apparaît sur la Figure 
2.63. 
2.6.2.2 Introduction du coefficient partiel du matériau mγ  
On a uniquement étudié la capacité portante sismique des fondations superficielles sur des sols 
purement cohérents en introduisant deux paramètres de résistance : la cohésion à la surface du sol 
0C  et le gradient vertical de cohésion G. Les résultats de la section précédente ont révélé 
l’influence du gradient vertical de cohésion sur la forme de la surface ultime au moyen de la 
quantité normalisée : 0/k rG C= . Le même effet a été étudié par Gouvernec & Randolph (2003). 
Dans le cas où un coefficient partiel du matériau unique est introduit pour la cohésion à la surface 
0C  et pour le gradient vertical de cohésion G, la quantité k reste invariante ainsi que la forme de 
la surface ultime. L’introduction du coefficient partiel du matériau mγ  conduit à une réduction 
homogène de la surface ultime comme présenté sur la Figure 2.64, c’est-à-dire, d’un point de vue 
géométrique, à une homothétie par rapport à l’origine.  
2.6.2.3 Introduction du coefficient partiel du modèle Rdγ  
L’application de l’approche cinématique du calcul à la rupture conduit à l’établissement de bornes 
supérieures des chargements extrêmes. Ainsi le coefficient partiel du modèle Rdγ  prend un sens 
physique immédiat : il désigne la marge entre les bornes supérieures établies et les valeurs exactes 
de chargements extrêmes. Dans l’analyse suivante, on suit les arguments présentés par Salençon 
(1994). 
En combinant les équations (2.75) - (2.77) on obtient : 
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(2.80) d d Rd dE R E Rγ≤ ⇒ ≤  
 
Figure 2.63 – Effet favorable pour faibles valeurs de la force verticale N 
 
Figure 2.64 – Réduction homothétique de la surface ultime par l’introduction du coefficient partiel 
unique pour le matériau 
 
L’inégalité (2.80) est comparée avec l’inégalité fondamentale de l’approche cinématique du calcul 
à la rupture : 
(2.81) 
( ) ( ) ( )e rm
ˆ
ˆ ˆ
U
U U
∀
≤
cinématiquement admissible
P P
   
où ( ) ( )e UˆP  désigne la puissance des efforts extérieurs dans un champ de vitesse virtuel Uˆ  
cinématiquement admissible et ( )rm UˆP  la puissance résistante maximale du système. Pour une 
détermination exacte du domaine K, la considération de tous les champs de vitesse virtuels 
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cinématiquement admissibles est exigée, ce qui est pratiquement impossible. Par conséquent, on se 
restreint à un nombre fini de champs de vitesse virtuelle et une approximation par excès du 
domaine K est ainsi obtenue. L’erreur par excès dans l’approximation du domaine K (due au 
nombre limité de champs de vitesse virtuelle considérés) peut être directement interprétée comme 
l’incertitude sur la solution exacte du problème induite par le modèle du calcul et être compensée 
par l’introduction d’un coefficient partiel sΓ  comme proposé par Salençon (1994) : 
(2.82) ( ) ( ) ( )s e rmˆ ˆU UΓ ≤P P  
L’équivalence entre (2.80) et (2.82) est soulignée par Pecker (2000) : 
• ( ) ( )e UˆP  se réfère uniquement aux efforts extérieurs et est équivalente à dE  
• ( )rm UˆP  est calculée au moyen des paramètres de résistance et correspond à R.  
• sΓ  peut être considéré comme le coefficient partiel du modèle Rdγ  selon (2.80). 
 
 
Figure 2.65 – Introduction du coefficient partiel du modèle Rdγ . 
 
L’introduction du coefficient partiel du modèle dans la formulation de la capacité portante est 
présentée sur la Figure 2.65. Puisque le domaine des chargements extrêmes est approché par 
excès, le coefficient Rdγ  doit toujours satisfaire : 
(2.83)      Rd 1γ >  
Comme indiqué par Pecker (2000), le coefficient partiel du modèle est appliqué uniformément sur 
tous les paramètres de chargement à travers l’expression de la puissance des efforts extérieurs, qui 
est une fonction linéaire des paramètres de chargement. Par conséquent, son introduction conduit à 
une réduction homogène de la surface ultime, comme présenté sur la Figure 2.65. 
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2.6.3 Résumé 
La prise en compte des coefficients partiels de sécurité dans la formulation de la capacité portante 
sismique des fondations superficielles est résumée ci après : 
1. Les valeurs caractéristiques des paramètres de résistance  0 ,k kC G  étant déterminées, on 
calcule les valeurs de dimensionnement 0d d,C G  en appliquant le coefficient partiel du matériau 
mγ .  
2. Le domaine de chargements extrêmes est déterminé par excès à l’aide de l’approche 
cinématique du calcul à la rupture. Les valeurs 0d d,C G  sont utilisées dans le calcul.  
3. Les valeurs caractéristiques des paramètres de chargement ( )h, , ,k k k kkQ N V M F=  sont 
déterminées et les coefficient partiels de chargement leur sont appliqués selon §2.5.2.1, fournissant 
les valeurs de dimensionnement : 
( )h hsd , , ,N k V k M k F kQ N V M Fγ γ γ γ=  
4. Le coefficient partiel du modèle Rdγ  est appliqué uniformément aux efforts sdF  et la 
stabilité est vérifiée par la formule : 
( ) ( )[ ]Rd 0d dsd , , 0f Q R C Gγ ≤  
où l’équation ( ), 0f E R =  est l’équation de la surface ultime du système. Cette équation exprime 
l’équation fondamentale de dimensionnement (2.75) pour la formulation de la capacité portante 
sismique de l’Eurocode 8 où, au lieu d’une expression classique de la charge verticale maximale 
de type « Terzaghi » (cf. Équation (2.4)), on a une expression de type « fonction de charge » 
comme en plasticité. 
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2.7 Outil numérique pour le traitement du problème 
2.7.1 Généralités 
Comme on l’a vu, pour l’évaluation de la capacité portante sismique des fondations superficielles, 
un nombre de champs de vitesse virtuels ont été examiné et une procédure d’optimisation a permis 
la sélection de la borne supérieure optimale pour les combinaisons ultimes des charges sur la 
semelle ainsi que la détermination du mécanisme de rupture virtuel optimal. Les résultats ont été 
présentés dans la section §2.5.5 sous formes de diagrammes d’interaction entre deux paramètres 
de chargement particuliers. Ces diagrammes peuvent être utilisés, dans un premier temps, dans la 
conception parasismique des fondations superficielles par le praticien. 
En parallèle, un outil de calcul a été créé dans l’environnement de la plateforme de calcul 
scientifique MATLAB ©, sous la forme d’une interface graphique. Cet outil comporte toutes les 
routines développées pour l’optimisation des mécanismes virtuels de rupture considérés et offre 
plusieurs options pour l’étude de fondations superficielles. Les guides suivantes sont destinées à 
expliquer la structure et les potentialités de l’outil de calcul développé. 
2.7.2 Installation 
L’outil informatique « BearingCapacity » peut être utilisée comme une fonction sous 
l’environnement de la plateforme scientifique MATLAB ©. L’outil est lancé en tapant: 
>> BearingCapacity 
dans la fenêtre des commandes (Command Window) de MATLAB. Une interface graphique 
apparaît sur l’écran de l’utilisateur, comme celle présentée sur la Figure 2.66. Cette interface est 
destinée à faciliter la définition des données du problème en question. L’utilisateur peut définir la 
géométrie de la fondation, les critères de résistance du sol et de l’interface sol-interface, le type de 
la superstructure et du problème en question et finalement, les valeurs connues des paramètres de 
chargement de la configuration examinée. Ces possibilités sont expliquées ci dessous. 
2.7.3 Définition de la géométrie 
L’utilisateur définit d’abord la géométrie de la fondation examinée. Deux cas sont inclus : la 
semelle rectangulaire et la semelle circulaire. En choisissant « Rectangular footing », l’utilisateur 
doit définir les deux dimensions de la semelle B et L (cf. Figure 2.67a). On note que B désigne 
toujours la petite dimension de la semelle et L la grande dimension de la semelle. En choisissant 
« Circular footing », l’utilisateur est invité à définir le diamètre D de la semelle (cf. Figure 2.67b). 
Les unités de toutes les quantités de longueur sont en [m]. On note que la semelle est fondée à la 
surface du sol. La considération d’une profondeur d’encastrement n’est pas incluse, pour le 
moment, dans les potentialités de l’outil. 
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Figure 2.66. Outil informatique « BearingCapacity ». Interface graphique pour la définition des 
données. 
  
(a) (b) 
Figure 2.67. Définition de la géométrie de la fondation examinée ; a) semelle 
rectangulaire, b) semelle circulaire 
2.7.4 Définition du critère de résistance du sol et de l’interface sol-semelle 
La prochaine étape est la définition du critère de résistance du sol de fondation et de l’interface 
sol-semelle. En ce qui concerne le critère du sol, l’utilisateur peut choisir parmi les choix : 
« Tresca material with resistance to tension », « Tresca material without resistance to tension » et 
« Mohr-Coulomb ». Après la sélection des deux premiers choix, l’utilisateur doit donner les valeurs 
de la cohésion du sol à la surface C0 (en [kN/m2]) et du gradient vertical de cohésion G (en 
[kN/m3]), ainsi que la valeur des coefficients de sécurité partiels du matériau 0m,Cγ  et m,Gγ . Ces 
deux facteurs peuvent prendre des valeurs différentes. Le troisième choix d’un sol obéissant au 
critère de résistance « Mohr-Coulomb » n’est pas encore activé dans l’outil. 
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L’utilisateur définit aussi le critère de résistance de l’interface sol-semelle. Un seul choix est 
disponible pour le moment ; une interface de type Tresca sans résistance à la traction, qui met en 
évidence une cohésion égale à la cohésion du sol à la surface C0.  
La Figure 2.68 présente les zones de l’interface graphique pour la définition des critères de 
résistance du sol et de l’interface sol-semelle. 
 
 
Figure 2.68. Définition des critères de résistance du sol et de l’interface sol-semelle. 
2.7.5 Type de superstructure et de problème 
L’étape suivante consiste à déterminer le type de la superstructure ainsi que le problème à 
résoudre. L’utilisateur choisit entre deux types de superstructure : 
a. Une superstructure à un degré de liberté ; «Single degree of freedom superstructure». 
b. Une superstructure générale ; «General superstructure». 
Dans le cas d’une superstructure à un degré de liberté de hauteur h connue, le moment, qui est 
exercé sur la semelle, peut être directement déterminé par la relation M = Vh. Lorsqu’une telle 
relation peut être établie même pour une superstructure à plusieurs degrés de liberté, l’utilisateur 
peut choisir «Single degree of freedom superstructure» et définir la hauteur h de la superstructure à 
un degré de liberté correspondante. Si l’utilisateur choisit «General superstructure», le moment M 
et la force horizontale V sont définies séparément. Ensuite, l’utilisateur choisit le type de 
problème. Les possibilités suivantes sont disponibles : 
a. «Single degree of freedom superstructure» : 
i. « Given N, h, max. horizontal acceleration ? Find V, M ». Dans ce cas, la force 
verticale N, la hauteur de la superstructure h et l’accélération horizontale sismique maximale 
ah,max, sont connues et le couple V, M (=Vh) est recherché. L’utilisateur introduit la valeur du 
poids volumique du sol γ (en [kN/m3]), de l’accélération horizontale maximale ah,max (en [g]) et de 
la force verticale totale sur la semelle N (en [kN]). Finalement, il détermine le coefficient de 
sécurité partiel de charge (pour la force verticale N) ,f Nγ .  
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ii. «Given N, V, h, max. horizontal acceleration ? Find the Safety Factor». Dans ce cas, 
tous les paramètres de chargement ainsi que les coefficients de sécurité de charge sont définis par 
l’utilisateur. L’algorithme implémenté détermine le coefficient de sécurité vis-à-vis d’une rupture 
par perte de capacité portante. Pour une définition du facteur de sécurité dans le cadre de cette 
étude, voir la note à la fin de ce paragraphe. 
b. «General superstructure»: 
i. « Given N, V, max. horizontal acceleration ? Find M». Le problème est similaire au 
problème (a.i) mais maintenant l’utilisateur définit la force horizontale V (en place de la hauteur 
h) et obtient comme résultat la valeur ultime du moment M (en [kNm]).  
ii. «Given N, V, M ? Find max. horizontal acceleration». Dans ce cas, le chargement sur 
la semelle est connu (par exemple, comme résultat de la capacité ultime de la superstructure) et ce 
qui est cherché c’est le séisme qui entraînera rupture par perte de capacité portante. Ce séisme 
« ultime » est déterminé au moyen de l’accélération horizontale maximale dans le volume du sol. 
L’utilisateur définit les valeurs de N, V, M sur la semelle et les coefficient de sécurité partiels 
correspondants et il obtient la valeur ultime de ah,max (en [g]). 
iii. «Given N, V, M, max. horizontal acceleration ? Find the Safety Factor». Ce problème 
est similaire au problème (a.ii). L’utilisateur définit séparément la force horizontale V et le 
moment M sur la semelle. 
La Figure 2.69 présente la zone de l’interface graphique destinée à la définition du type de la 
superstructure et du problème et à l’introduction des données nécessaires pour le problème. 
Dès que l’introduction des données nécessaires est finie, l’utilisateur doit actualiser les valeurs des 
paramètres qui sont stockées dans la mémoire du système en appuyant sur le bouton «Update 
parameters». Il est essentiel qu’il fasse toujours cette action, avant de procéder au lancement de 
l’algorithme de résolution. Après avoir actualisé les paramètres du problème, l’utilisateur peut 
lancer la procédure de résolution en s’appuyant sur le bouton «Calculate Bearing Capacity».  
2.7.6 Procédure de calcul 
La procédure de calcul consiste à examiner un nombre des mécanismes virtuels de rupture 
(différents pour chaque type de problème) et à déterminer celui qui fournit la borne supérieure 
minimale pour la combinaison ultime des paramètres de chargement du problème. Les 
mécanismes sont regroupés dans des classes de mécanismes. Dans chaque classe des mécanismes, 
un problème d’optimisation est résolu. C’est un problème de minimisation d’une fonction objectif 
non-linéaire dont les variables indépendantes sont bornées. Le problème est résolu au moyen de la 
fonction « fmincon » de MATLAB ® avec une approche de type «interior trust region» (cf. 
Coleman & Li, 1996). 
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Figure 2.69. Définition du type de superstructure et de problème. Introduction des valeurs nécessaires pour la 
résolution du problème. 
 Les mécanismes examinés pour chaque type de problème sont les suivants : 
A. Semelles rectangulaires – Superstructure 1-DDL : 
I. Le mécanisme bidimensionnel rotationnel avec cisaillement avec décollement entre la 
semelle et le sol. Les deux facettes aux extrémités de la semelle sont prises en compte dans 
l’évaluation de la puissance résistante maximale (cf. Figure 2.70a). 
II.  Le mécanisme bidimensionnel rotationnel avec cisaillement sans décollement entre la 
semelle et le sol (cf. Figure 2.70b). 
 
  
(a) (b) 
Figure 2.70. Mécanisme rotationnel avec cisaillement pour les semelles rectangulaires ; a) avec 
décollement, b) sans décollement 
 
B. Semelles rectangulaires – Superstructure générale : 
I. Le mécanisme bidimensionnel rotationnel avec cisaillement avec décollement entre 
la semelle et le sol.  
II. Le mécanisme bidimensionnel rotationnel avec cisaillement sans décollement entre 
la semelle et le sol. 
III. Le mécanisme bidimensionnel purement rotationnel avec décollement entre la 
semelle et le sol (cf. Figure 2.71a). 
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IV. Le mécanisme bidimensionnel purement rotationnel sans décollement entre la 
semelle et le sol (cf. Figure 2.71b). 
 
    
(a) (b) 
Figure 2.71. Mécanisme purement rotationnel pour les semelles rectangulaires ; a) avec décollement, 
b) sans décollement 
 
C. Semelles circulaires – Superstructure 1-DDL : 
I. Le mécanisme tridimensionnel rotationnel avec cisaillement avec une faible zone 
de décollement entre la semelle et le sol. (cf. Figure 2.72). 
  
 
Figure 2.72. Le mécanisme tridimensionnel rotationnel avec cisaillement avec une faible zone de 
décollement entre la semelle et le sol. 
 
II. Le mécanisme tridimensionnel rotationnel avec cisaillement avec une grande zone 
de décollement entre la semelle et le sol 
D. Semelles circulaires – Superstructure générale : 
I. Le mécanisme tridimensionnel rotationnel avec cisaillement avec faible 
décollement entre la semelle et le sol.  
II. Le mécanisme tridimensionnel rotationnel avec cisaillement avec grand 
décollement entre la semelle et le sol. 
III. Le mécanisme tridimensionnel purement rotationnel avec décollement entre la 
semelle et le sol. 
IV. Le mécanisme tridimensionnel purement rotationnel sans décollement entre la 
semelle et le sol (cf. Figure 2.73). 
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Figure 2.73. Le mécanisme tridimensionnel purement rotationnel sans décollement. 
2.7.7 Résultats 
Lorsque l’analyse est terminée, ses résultats sont récapitulés dans une nouvelle fenêtre, comme 
celle présentée sur la Figure 2.74. La fenêtre présente une table de résultats. Cette table contient 
toutes les données du problème, les résultats pour chaque classe de mécanisme examinée, les 
paramètres géométriques définissant la forme du mécanisme optimal pour chaque classe. La 
classe, qui contient le mécanisme optimal global (celui qui donne la borne supérieure minimale 
parmi tous les mécanismes examinés), est indiquée par des polices en gras. La quantité cherchée 
(selon le type de problème) est indiquée en rouge. 
L’utilisateur peut finalement visualiser le mécanisme optimal global en s’appuyant sur le bouton 
«Draw Geometry of Optimal Mechanism». Le mécanisme est représenté dans une nouvelle fenêtre 
comme celle sur la Figure 2.75. 
  
 
Figure 2.74. Table de résultats. 
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Figure 2.75. Géométrie du mécanisme optimal global. 
2.7.8 Définition du Facteur de Sécurité global (Problèmes a.ii et b. iii) 
La définition du facteur de Sécurité global, calculé dans les problèmes a.ii et b.iii de l’outil de 
calcul développé, est expliquée au moyen de la Figure 2.76. On reprend l’analyse de Salençon, 
1983. 
  
 
Figure 2.76. Définition du facteur de sécurité du système global. 
 
P(N,V,M,Fh) 
A 
O 
Qi 
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( )h, , ,P N V M F′ ′ ′ ′ ′  
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Dans l’espace des paramètres de chargement ( )h, , ,Q N V M F=  on trace le point P qui 
correspond au chargement appliqué sur la semelle. Le facteur de sécurité global FS est défini 
comme le rapport : 
OA
FS
OP
=  
où OA est l’extension du vecteur OP  jusque la surface ultime.  
Si le point du chargement se trouve en dehors du domaine de portance du système (eg. le point 
P ′ ), le facteur de sécurité est FS < 1.  
La définition ci dessus sous-entend une homothétie uniforme (réduction ou agrandissement) de la 
surface ultime par un facteur κ, telle que la surface modifiée contient le point qui correspond au 
chargement actuel de la semelle. On a : 
1
FS κ=  
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Chapitre 3 
Approche expérimentale 
 
En bref… 
Ce chapitre présente une série d’expériences qui ont été planifiés dans le cadre de cette 
thèse en collaboration avec le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées – Centre de Nantes. 
L’objectif des essais est l’étude de la capacité portante sismique d’une configuration similaire à 
celle étudiée dans le Chapitre 2. À cette fin, trois séances d’essais ont été planifiés dans la 
Centrifugeuse du LCPC ; la première est consacrée à la détermination de la capacité portante 
d’une semelle circulaire qui repose à la surface d’un sol purement cohérent et est soumise à un 
chargement vertical centré. La deuxième séance concerne la détermination de la capacité 
portante de la même configuration soumise à une force inclinée et excentrée. Finalement, la 
troisième séance d’essais porte sur la détermination de la capacité portante sismique de la 
configuration examinée. Cette séance n’a pas pu avoir lieu dans le cadre de la thèse. Une vraie 
rupture sismique sera reproduite dans la centrifugeuse au moyen d’une table vibrante, 
spécialement conçue pour être utilisée dans la nacelle de la centrifugeuse.  
On présente ici les résultats de la première et de la deuxième séance d’essais, qui 
forment un ensemble de résultats pertinents pour la capacité portante du système sous 
chargements quasi-statiques monotones. On donne dans le premier paragraphe du chapitre un 
bref état de l’art ainsi que les premiers éléments de conception des essais. On présente le profil 
du sol choisi pour les essais, profil qui sera retenu pour toutes les séances. On définit 
l’accélération centrifuge et la dimension de la fondation circulaire à tester. Ensuite, on donne 
une description détaillée des essais effectués pendant les deux séances.  
 Lors de la première séance d’essais deux semelles circulaires ont été testées sous une 
force verticale centrée. Les essais ont été exécutés de manière identique afin d’étudier 
l’importante propriété de répétitivité des résultats. On décrit la configuration expérimentale 
installée dans la nacelle de la centrifugeuse. On insiste sur la procédure de consolidation, 
nécessaire pour que le sol atteigne les propriétés de résistance et de rigidité souhaitées. Il s’agit 
d’une procédure extrêmement délicate qui requiert un niveau d’expertise très élevé si l’on 
souhaite avoir une répétitivité dans l’obtention du profil de sol prescrit. Ici, la consolidation a 
été effectuée partiellement à 1g  et partiellement en vol. Le profil de cohésion obtenu a été 
déterminé en vol au moyen d’un pénétromètre miniature installé, lui aussi, dans la nacelle. Les 
 144 
résultats des essais sont présentés à travers des diagrammes obtenus en temps réel. La 
répétitivité des résultats est très satisfaisante. Les résultats mettent en évidence une forte 
influence du poids propre de la semelle sur la capacité portante. C’est une conséquence du sol 
choisi qui est très mou et de la consolidation effectuée en vol : le poids propre de la semelle 
conduit après consolidation à un profil de cohésion plus résistant que celui mis en évidence par 
les essais pénétrométriques. 
   Pour les essais de la deuxième séance, une superstructure métallique est conçue et 
fabriquée. Il s’agit d’un tube cylindrique mince fermé par-dessus et par dessous qui permet 
l’application d’une force horizontale à mi-hauteur, créant ainsi une force inclinée et excentrée 
sur l’interface sol-superstructure. Trois essais sont exécutés : deux essais identiques sous force 
inclinée et excentrée et un essai sous force verticale centrée. Les essais mettent en évidence un 
autre aspect du comportement, particulièrement important pour les sols mous : c’est l’effet 
P δ− , identifié d’emblée par les branches décroissantes sur les diagrammes force – 
déplacement.  
Une comparaison des résultats avec la solution théorique établie au Chapitre 2 montre 
que la solution théorique (capacité portante sous une force inclinée et excentrée) est acceptable 
à condition que l’effet P δ−  soit négligeable. Ainsi, la solution théorique établie au Chapitre 2 
doit être utilisée avec grande précaution lorsque les applications en question concernent des 
sols de faible rigidité comme les sols mous, etc.     
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3 Approche expérimentale 
3.1 Préparation des expériences 
3.1.1 Besoin d’une approche expérimentale 
Dans le chapitre précédent, on a appliqué l’approche cinématique du Calcul à la Rupture afin de 
calculer des bornes supérieures pour la capacité portante sismique d’une semelle circulaire 
reposant sur la surface d’un sol purement cohérent hétérogène. La méthode nous a permis d’établir 
une évaluation par excès de toutes les combinaisons ultimes possibles pour les paramètres de 
chargement considérés, à savoir, la force et le moment résultants sur la semelle, ainsi que les 
forces d’inertie horizontales dans le volume du sol. Afin de mettre en œuvre la méthode de 
résolution choisie, il a été nécessaire d’adopter une série d’hypothèses simplifiant la procédure du 
calcul. On peut en noter les plus importantes : 
• Concernant la résistance du matériau constitutif (sol et interface) du système : le 
domaine de résistance du sol a été décrit par deux paramètres de résistance : la cohésion du sol à la 
surface 0C  et le gradient vertical de cohésion G . Même s’il s’agit de paramètres qui sont 
introduits par les normes de conception des fondations (cf. Eurocode 8) et ont été 
systématiquement utilisés par les solutions théoriques précédentes (cf. Salençon & Matar, 1982), 
leur détermination pour un sol réel n’est pas toujours facile. Il s’agit, en fait, de paramètres 
numériques obtenus par régression linéaire sur des données expérimentales ou par des essais sur 
site. De plus, pour plusieurs types de sol (eg. sols surconsolidés), l’approximation du profil de 
cohésion par une relation linéaire n’est pas satisfaisante. Une hypothèse supplémentaire a été 
introduite par rapport à la cohésion de l’interface : elle a été prise égale à la cohésion du sol à la 
surface 0C . 
• Concernant le processus de chargement du système : les charges ont été 
considérées comme provenant de l’excitation d’une superstructure à un degré de liberté. De plus, 
les forces inertielles dans le volume du sol ont été considérées uniformes dans l’espace : hypothèse 
dont la validité ne peut être assurée que pour des semelles de dimension faible par rapport à la 
profondeur de la couche du sol de fondation. 
• Concernant la méthode théorique de résolution du problème : l’approche 
théorique adoptée est une approche directe d’évaluation des charges ultimes, qui ne fait aucune 
référence aux déplacements du système (par l’introduction d’une loi de comportement pour le sol). 
La seule information exigée est la connaissance du domaine de résistance du sol et de l’interface. 
Or, l’état limite ultime du système, c’est-à-dire l’état de rupture décrit dans l’approche théorique 
par les mécanismes virtuels de rupture considérés, peut se manifester en réalité par un tassement 
ou une rotation excessif, sans apparition évidente d’un mécanisme de rupture. Tel est le cas, par 
exemple, pour les sols mous. Ajoutons que les charges ultimes sont évaluées par excès, ce qui 
signifie que les résultats théoriques obtenus ne sont pas conservatifs.   
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L’approche expérimentale pour l’évaluation de la capacité portante sismique des fondations 
superficielles peut fournir à la fois une validation des résultats théoriques, une évaluation de 
l’importance de chaque hypothèse adoptée dans le calcul et finalement une compréhension plus 
profonde du problème. Même si le présent travail se place du point de vue théorique et s’attache 
essentiellement au traitement «règlementaire» du problème, sa juxtaposition avec des résultats 
expérimentaux est essentielle. 
3.1.2 Travaux expérimentaux existants – Définition des objectifs des essais 
Le traitement expérimental de la capacité portante sismique des fondations superficielles met en 
évidence principalement deux grandes difficultés :  
• D’un côté il faut que l’on puisse reproduire dans les essais les effets d’un séisme 
sur le système sol – fondation. Cela peut être effectué au moyen d’une table vibrante afin de 
transmettre une excitation vibratoire spécifique sur le système sol – fondation. Habituellement, le 
sol et la structure sont placés dans un conteneur et la table vibrante transmet la sollicitation 
sismique au niveau de la base du conteneur. Un défaut intrinsèque de cette procédure est dû aux 
dimensions finies du modèle testé, qui entraînent des phénomènes de bords dans le massif du sol 
(diffractions/réflexions d’ondes etc.).  
• De l’autre coté, les propriétés du sol sont fonctions de l’état de contraintes, ce qui 
signifie que les modèles à échelle réduite sont a priori exclus pour la modélisation du 
comportement d’ouvrages réels. Par conséquent, on est obligé soit de travailler avec des modèles à 
l’échelle réelle, soit d’effectuer des essais en centrifugeuse. 
On a déjà cité les travaux expérimentaux de Zeng & Steedman (1998), Maugeri et al. (2000), 
Knappett et al. (2006) ainsi que le projet de recherche européen CAMUS (Crémer, 1999a, 1999b). 
Le Tableau suivant présente un bref état de l’art sur le traitement expérimental de la capacité 
portante sismique de fondations superficielles. 
 
Tableau 3.1 – Traitement expérimental de la capacité portante sismique de fondations superficielles 
Référence Ans Sol Type d’essai Géométrie 
Zeng & Steedman 1998 sable sec et sable saturée 
Essais sur table vibrante en 
centrifugeuse 
Semelles rectangulaires sous 
conditions de déformation 
plane 
Projet CAMUS IV 
(Crémer 1999a, 199b) 1999 sable sec 
Essais sur table vibrante en 
échelle réelle 
Semelle carrée sous conditions 
de déformation plane 
Maugeri et al. 2000 sable sec 
Essais sur table vibrante en 
échelle réduite (Gravité 1g ) 
Semelle rectangulaire soumise 
à une force inclinée. 
Gazan et al. 2005 Sable sec & argile marine 
Essais statiques, cycliques 
et sur table vibrante en 
centrifugeuse 
Semelle rectangulaire sous 
conditions de déformation 
plane 
Knappett et al.  2006 sable sec 
Essais sur table vibrante en 
échelle réduite (Gravité 1g ) 
Semelle rectangulaire sous 
conditions de déformation 
plane. Champ de vitesses lors 
de l’essai 
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Il est à noter que tous les travaux mentionnés concernent des semelles rectangulaires sous 
conditions de déformation plane afin que les résultats soient comparables avec les solutions 
théoriques existantes, qui, comme on l’a vu, ont jusqu’à présent été limitées au cas du problème 
plan. La description qualitative du phénomène est satisfaisante : ses caractéristiques essentielles, 
telles qu’elles étaient mises en évidence par les observations sur site, ont été reproduites dans les 
essais et avec le travail de Knappett et al. (2006) le champ de vitesse dans le sol lors de la rupture 
a été identifié. Cela a offert un lien direct avec l’approche cinématique du calcul à la rupture, qui 
utilise des champs de vitesse virtuels pour estimer la capacité portante du système. Néanmoins, la 
description quantitative du phénomène, surtout en ce qui concerne l’effet des forces d’inertie dans 
le sol, y est restée incomplète.   
Une limitation plus importante concerne le fait que tous les travaux mentionnés (à l’exception de 
Gajan et al. et Zeng & Steedman) ont été effectués sur des sables secs. Il est évident que 
l’utilisation d’un sable sec est dictée par la facilité de la préparation du massif du sol et par le 
besoin d’éviter l’apparition de la liquéfaction lors du chargement sismique. Cependant, les 
observations sur site ont manifestement mis en évidence que les sols concernés par la perte de 
capacité portante lors d’un séisme sont principalement les sols argileux faibles, l’exemple le plus 
frappant étant le cas du séisme de Guerrero-Michoacán (Mexique, 1985), (cf. Mendoza & Auvinet, 
1988, Romo & Auvinet, 1991, Pecker et al., 1996). En revanche, à notre connaissance, les 
ruptures sismiques par perte de capacité portante dans des sables secs sont extrêmement rares. 
Les observations précédentes donnent la motivation pour la planification d’une série d’essais 
ayant comme objectifs les points suivants : 
• Sols cohérents. Visant à la plus grande cohérence avec les observations sur site, on 
choisit de tester des fondations superficielles sur des sols non frottants de faible cohésion. 
La possibilité d’apparition de liquéfaction est réduite par la cohésion du sol.  
• Semelles circulaires. Les fondations testées sont des semelles circulaires reposant sur la 
surface du sol. Le mécanisme de rupture attendu est un mécanisme tridimensionnel. Cette 
configuration a l’avantage de n’exiger aucun soin supplémentaire par rapport à des effets 
de bords pour la fondation. Il faut simplement assurer que le conteneur du massif du sol 
soit assez grand pour que le mécanisme de rupture puisse être développé sans obstacle et 
sans interaction avec les bords du conteneur.  
• Solution théorique. La sélection d’une semelle circulaire sur un sol cohérent correspond 
aux configurations traitées dans la solution théorique, il est alors important de procéder à 
une description quantitative du phénomène pour une comparaison directe des deux 
approches. La conception des essais doit permettre la détermination des charges sur la 
semelle ainsi que des forces d’inertie dans le sol lors de la rupture. Comme la solution 
théorique n’est pas du côté de la sécurité, une comparaison quantitative avec les résultats 
expérimentaux peut servir à l’évaluation de son facteur d’erreur. 
• Mécanisme de rupture. Les essais doivent mettre en évidence le mécanisme de rupture 
par perte de capacité portante lors de la sollicitation sismique. Il est alors possible de 
comparer non seulement la force portante mesurée et prédite mais aussi le mécanisme de 
rupture lui-même.     
148 3. Approche expérimentale  
 
3.1.3 Planification des essais 
Dans le cadre de ces objectifs, une série d’essais en centrifugeuse a été planifiée en collaboration 
avec le Laboratoire Central de Ponts et Chaussées (LCPC) – Centre de Nantes et plus 
précisément avec la Section d’Essais en Centrifugeuse. Sandra Escoffier a fourni l’expertise 
technique pour la conception des essais et Gérard Rault a été le responsable pour l’exécution des 
essais. La planification des essais a comporté trois séances d’essais : 
1. Première séance d’essais : Pendant la première séance d’essais, la capacité portante 
statique d’une fondation circulaire sous une charge verticale centrée est étudiée. 
L’objectif est de calibrer les paramètres de résistance du système G  et 0C  pour un profil 
de cohésion donné (le même profil de cohésion a été retenu pour tous les essais) et 
d’étudier la répétitivité dans la procédure d’obtention du profil de cohésion choisi ainsi 
que dans l’essai de chargement de la semelle. 
2. Deuxième séance d’essais : Pendant la deuxième séance d’essais, la capacité portante 
statique de la fondation sous une charge inclinée et excentrée est étudiée. L’objectif est 
de produire une rupture sous charge inclinée et excentrée sans forces d’inertie dans le 
volume du sol. Cela peut permettre l’estimation du facteur d’erreur de la solution 
théorique dans le cas : h 0F = .  
3. Troisième séance d’essais : Finalement, pendant la troisième séance d’essais, la capacité 
portante sismique de la fondation sera étudiée. L’objectif est de mettre en évidence 
l’effet des forces d’inertie dans le sol, la réduction de la capacité portante par rapport aux 
résultats de la deuxième séance et, parallèlement, d’identifier le mécanisme de rupture 
lors de la sollicitation sismique. La troisième séance d’essais sera réalisée dans le futur.  
La difficulté principale des essais envisagés concerne la préparation du massif du sol de fondation. 
Comme il s’agit d’un massif de sol argileux, il faut prévoir une période de consolidation du massif 
assez longue avant l’exécution des essais pour obtenir le profil de cohésion souhaité.  
Parallèlement, il est essentiel de garantir la répétitivité de la procédure de consolidation du massif 
pour avoir le même profil de cohésion dans tous les essais. Cela nécessite une méthode rigoureuse 
de mesure du rapport de consolidation dans le massif et du profil de cohésion lors de l’essai en 
centrifugeuse.  
3.1.4 Premiers éléments d’élaboration des essais 
On décrit dans ce paragraphe les premiers éléments qui ont été précisés dans la conception des 
essais. Ces éléments seront retenus pour tous les essais.  
Accélération centrifuge. La valeur de l’accélération centrifuge choisie pour l’exécution des essais 
est : 
(3.1) [ ]−= = × 2
Accélération centrifuge: =
avec: 40, 9.81 m sec
a g
g
λ
λ  
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Ainsi pour une grandeur physique donnée X , on définit les valeurs en échelle prototype et en 
échelle modèle par la relation : 
(3.2) ( )
prototype modèle
X f Xλ=  
où ( )f λ  est le facteur de similitude, fonction du multiplicateur λ . Le Tableau 3.2 récapitule la 
valeur du facteur de similitude pour les grandeurs physiques pertinentes pour le problème étudié. 
Il donne aussi les unités utilisées pour les grandeurs physiques à l’échelle du prototype et à 
l’échelle du modèle. 
 
Tableau 3.2 – Facteurs de similitude des grandeurs physiques pertinentes pour les essais effectuées  
Définition Symbole Symbole de grandeur  
Facteur de 
Similitude 
Unité utilisée 
PROTOTYPE 
Unité utilisée
MODÈLE 
Accélération de la gravite g  2lt−  1λ−  -2m sec×  -2m sec×  
Amplitude de 
l’accélération sismique maxa  
2lt−  1λ−  -2m sec×  -2m sec×  
Angle θ  - 1 rad  rad  
Cohésion c  1 2ml t− −  1 kPa  kPa  
Densité ρ  3ml−  1 -3kg m×  -3g cm×  
Énergie W  2 2ml t−  3λ  kJ  J  
Force F  2mlt−  2λ  kN  N  
Fréquence f  1t−  1λ−  Hz  Hz  
Gradient vertical de 
cohésion G  
2 2ml t− −  1λ−  kPa/m  kPa/cm  
Longueur (dimension de 
la semelle, tassement) l  l  λ  m  cm  
Masse m  m  3λ  kg  g  
Moment M  2 2ml t−  3λ  kNm  Ncm  
Poids propre γ  2 2ml t− −  1λ−  -3kN m×  -3N cm×  
Pression hydrostatique p  1 2ml t− −  1 kPa  kPa  
Temps (de la diffusion, 
eg. consolidation) con
t  t  2λ  h  sec  
Temps (dynamique)  t  t  λ  h  sec  
Vitesse (de Darcy) 
DarU  
1lt−  1λ−  1m sec−×  1cm sec−×
Vitesse (dynamique) U  1lt−  1 1m sec−×  1cm sec−×
 
Dimension de la fondation. La valeur de l’accélération centrifuge étant fixée à 40g , on a choisi 
une fondation circulaire de 12cm  de diamètre en échelle modèle. C’est une valeur qui est 
suffisamment grande pour ne pas poser des difficultés lors de la fabrication de la semelle et 
suffisamment petite par rapport aux conteneurs disponibles, afin de permettre l’exécution de 
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plusieurs essais sur le même massif du sol. Pour la valeur choisie de 12 cm , on obtient une 
fondation en échelle prototype de diamètre : 
(3.3) prototype modèle
prototype
40 12 480cm 4.8m
D D
D
λ=
⇒ = × = =   
C’est une valeur qui correspond à l’ordre de grandeur des semelles d’ouvrages conventionnels.  
Profil de cohésion. Le sol utilisé pendant les essais est l’argile standardisée « speswhite » 
(kaolinite) (cf. Garnier, 2001). Les facteurs qui ont guidé la sélection du profil de cohésion ont été 
principalement : 
• Il fallait que le profil de cohésion soit relativement faible afin d’être en accord avec 
l’observation que la perte de capacité portante sous séisme touche principalement les sols 
cohérents de faible résistance. 
• Il fallait que la répétitivité sur la reproduction du profil soit garantie. Ce critère pouvait 
être assuré par la maîtrise acquise au LCPC sur les essais d’argiles en centrifugeuse. 
• Il fallait que le profil de cohésion choisi permette la réalisation des essais envisagés (n’être 
ni très faible ni très résistant). 
Le profil de cohésion retenu peut être approximé par un profil linéaire : 
(3.4) 
0
c C Gz= +  
avec (échelle prototype) : 
 [ ]à
0
1.36 2.4 kPaC =  
 [ ]à0.8 1.06 kPa/mG =  
L’objectif pendant la phase de consolidation était donc d’arriver à un profil de cohésion avec les 
caractéristiques mentionnées. 
Dans le cadre de la thèse, on va décrire les essais qui ont eu lieu pendant la première et la 
deuxième séance d’essais et qui portent sur la capacité portante de la semelle sous chargement 
quasi-statique. La troisième séance d’essais, portant sur la capacité portante sismique, ne sera pas 
incluse dans cette présentation.  
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3.2 Première séance d’essais 
La première séance d’essais a été consacrée à la détermination de la force portante d’une semelle 
circulaire sous une charge verticale centrée.  
3.2.1 Description de la configuration testée 
La configuration testée est présentée sur la Figure 3.1.  
 
 
Figure 3.1 – Configuration testée pendant la première séance des essais 
 
Conteneur cylindrique, semelles circulaires et massif du sol 
Le massif de sol est d’abord consolidé dans un conteneur cylindrique de 90 cm  de diamètre par 
l’application d’une pression uniforme sur la surface du sol. Cela était la première phase de 
consolidation effectuée à 1g . Après la fin de la première phase de consolidation, deux semelles 
circulaires de 12 cm  de diamètre ont été posées sur la surface du sol. La dimension du conteneur 
était assez grande pour permettre l’exécution de deux essais avec le même massif du sol et ainsi 
étudier l’importante propriété de répétitivité dans les essais. Les semelles circulaires ont été 
placées sur le diamètre du conteneur qui était aligné avec l’axe de rotation de la centrifugeuse. La 
distance entre les deux semelles et entre chaque semelle et le bord le plus proche du conteneur 
était égale à un tiers du diamètre du conteneur, c’est-à-dire : 90/3 30 cm= . Le massif de sol a 
été consolidé, pendant la première phase de consolidation, en deux couches successives dont 
l’épaisseur totale lors de l’application du chargement sur les semelles était à peu près de 25 cm . 
Cette épaisseur était suffisante pour qu’il n’y ait pas d’interaction entre la semelle et la base rigide 
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du conteneur circulaire. Une couche mince de matériau granulaire a été placée entre la base du 
conteneur et le massif du sol pour assurer le drainage lors de la consolidation. Les semelles ont été 
fabriquées en aluminium. Leur masse était égale à 0.3kg  en échelle modèle. Les bords des 
semelles avaient une épaisseur plus grande que la partie centrale afin d’augmenter leur rigidité en 
flexion. Le conteneur cylindrique et les semelles circulaires sont présentés sur la Figure 3.2. 
 
  
(a) (b) (c) 
Figure 3.2 – (a) Conteneur cylindrique contenant le massif de sol ; (b) Semelles circulaires reposant sur 
la surface du sol ; (c) Détail des semelles circulaires avec renforcement des bords et rotule métallique 
 
Application du chargement 
Pour l’application du chargement vertical sur les semelles circulaires, un servoverin hydraulique a 
été utilisé. Deux poutres métalliques assuraient le support du servoverin qui était positionné 
exactement au dessus du centre de la semelle pour l’exécution du premier essai. Les deux poutres 
métalliques étaient alignées avec le diamètre défini par les deux semelles (cf. Figure 3.1). Ainsi, 
pour l’exécution du deuxième essai il a simplement suffi d’arrêter la centrifugeuse et de déplacer 
le servoverin sur les poutres métalliques en le positionnant au dessus de la deuxième semelle. Le 
servoverin hydraulique utilisé est présenté sur la Figure 3.3(a). Le système d’acquisition de 
données du servoverin comportait un capteur de force et un capteur de déplacement vertical pour 
le contrôle/mesure direct de la courbe force – déplacement obtenue lors de l’essai. Une rotule 
métallique placée entre la semelle et le servoverin permettait la rotation libre de la semelle lors du 
chargement (cf. Figure 3.2(c)) et ainsi le maintien de la verticalité de la force appliquée. 
Instrumentation 
L’instrumentation de la configuration testée devait assurer la mesure complète des grandeurs 
suivantes : 
a. Tassements du sol et des deux semelles 
b. Pression interstitielle dans le massif du sol 
c. Profil de cohésion obtenu dans le massif du sol 
Tassements. Pour la mesure des tassements du sol et des deux semelles, plusieurs capteurs de 
déplacements ont été utilisés. Plus précisément, il y a eu : 
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• Deux capteurs de déplacements pour mesurer le tassement vertical du sol lors de la 
phase de consolidation. Les deux capteurs étaient fixés sur les poutres métalliques à une distance 
importante des deux semelles afin que leur réponse ne soit pas influencée par le chargement 
vertical des semelles. 
• Trois capteurs de déplacements sur la semelle testée. Cela a permis la mesure du 
tassement vertical de la semelle ainsi que sa rotation par rapport à deux axes orthogonaux lors de 
l’essai. Les trois capteurs étaient solidaires d’une platine dédiée au servoverin et ont été déplacés 
au dessus de la deuxième semelle avec le servoverin pour l’exécution du deuxième essai. 
• Deux capteurs de déplacement sur la deuxième semelle pour mesurer sa réponse 
(tassement – rotation) lors du chargement de la première semelle. Pour le deuxième essai, ces deux 
capteurs ont été retirés et le servoverin avec les trois capteurs a été déplacé exactement au dessus 
de la deuxième semelle. 
Les capteurs de déplacements utilisés sont présentés sur la Figure 3.3(b). 
 
  
(a) (b) 
Figure 3.3 – (a) Servoverin hydraulique pour l’application du chargement ; (b) Capteurs de déplacements 
pour la mesure des tassements verticaux du sol et des deux semelles. On peut voir le servoverin exactement au 
dessus du centre de la semelle à gauche. 
  
Pression interstitielle. Pour le contrôle et la mesure de la pression interstitielle dans le massif du 
sol les moyens suivants ont été utilisés : 
• Deux capteurs de pression dans le massif du sol. Le premier à une profondeur de 5.5 cm  et 
le seconde à 15.5 cm  de la surface du sol. Ces capteurs ont été utilisés pour la mesure de la 
pression interstitielle lors de la phase de la consolidation.  
• Un tube contenant de l’eau a été placé juste à côté du conteneur cylindrique dans la nacelle 
de la centrifugeuse et une liaison hydraulique a été établie entre le tube et le massif du sol au 
moyen d’un petit tuyau. Le rôle du tube et de la liaison hydraulique était d’imposer les conditions 
hydrostatiques à la fois à la base et en surface du massif. La cote de l’eau dans le tube était 
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maintenue constante par une alimentation extérieure contrôlée. Un capteur de pression placé à la 
base du tube permettait le contrôle du niveau de nappe.  
• Comme mesure supplémentaire, un flotteur a été placé dans le massif pour vérifier que le 
massif reste toujours saturé. Cette information a été doublée par le capteur de pression placé au 
niveau de la nappe à la surface du sol.  
Les éléments pour le contrôle et la mesure de la pression interstitielle sont présentés sur la Figure 
3.4.     
 
  
(a) (b) (c) 
Figure 3.4 – (a) Capteur de pression interstitielle ; (b) Tube contenant de l’eau et liaison hydraulique 
pour le contrôle de la pression hydrostatique dans le massif ; (c) Flotteur 
 
Profil de cohésion. La détermination du profil de cohésion du sol a été effectuée au moyen 
d’essais pénétrométriques, exécutés en vol. Un pénétromètre miniature, spécialement conçu pour 
des essais en centrifugeuse a été utilisé. Le pénétromètre était fixé sur une poutre de support 
parallèle aux deux poutres métalliques supports du servoverin (cf. Figure 3.1). Un système 
automatique permettait de déplacer le pénétromètre sur la poutre support. Ainsi, il était possible 
d’effectuer plusieurs essais pénétrométriques sans arrêter la centrifugeuse. Lors d’un essai 
pénétrométrique, le pénétromètre était enfoncé dans le sol et la résistance de pointe cq  était 
mesurée. La cohésion de l’argile était obtenue à travers la corrélation suivante, amplement utilisée 
et vérifiée au sein du LCPC : 
(3.5) 
18.5
c
q
c =     
Un capteur de déplacement horizontal était attaché au pénétromètre pour le contrôle de sa position 
horizontale. Un deuxième capteur de déplacement vertical contrôlait l’enfoncement du 
pénétromètre dans le massif du sol. Le pénétromètre miniature utilisé dans les essais est présenté 
sur la Figure 3.5(a). 
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Salle de contrôle d’essais 
La centrifugeuse, le servoverin, le pénétromètre miniature et tous les capteurs installés dans la 
configuration à tester ont été contrôlés depuis la salle de contrôle d’essais. Pour faciliter le suivi de 
l’essai depuis la salle de contrôle, une camera et un projecteur de lumière étaient placés sur le 
conteneur. La Figure 3.5(b) présente la vue obtenue par la camera depuis la salle de contrôle et le 
Tableau 3.3 récapitule les capteurs utilisés dans les essais. 
 
  
(a) (b) 
Figure 3.5 – (a) Pénétromètre miniature du LCPC ; (b) Vue obtenue par la camera depuis la salle de 
contrôle. L’armoire à gauche est utilisé pour le pilotage du servoverin. 
 
Tableau 3.3 – Paramètres à suivre et diapositifs expérimentaux 
Quantité mesurée Capteurs utilisés Nombre de capteurs 
Tassement du sol Capteurs de déplacements verticaux 2 
Tassement / rotation de 
la semelle testée Capteurs de déplacements verticaux 3 
Tassement / rotation de 
la seconde semelle Capteurs de déplacements verticaux 2 
Servoverin 
Capteur de déplacement vertical
Capteur de force
1 
1 
Pénétromètre 
Capteur de déplacement vertical
Capteur de déplacement horizontal
Capteur de force
1 
1 
1 
Pression interstitielle 
Niveau de la nappe 
Capteurs de pression (Massif du sol)
Capteurs de pression (Tube extérieur)
Flotteur (Capteur de déplacement vertical)
Flotteur (Capteur de pression)
2 
1 
1 
1 
NOMBRE TOTAL DE CAPTEURS 17 
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3.2.2 Présentation des résultats 
Après la fin de la consolidation du sol à 1g  et l’installation de la configuration à tester dans la 
nacelle de la centrifugeuse, les essais ont été exécutés en effectuant les phases suivantes : 
1. Montée en accélération centrifuge 40g . La centrifugeuse a été démarrée et la valeur 
prescrite de 40g  au niveau du massif du sol a été atteinte. L’augmentation de 
l’accélération centrifuge a été effectuée avec des pas de 10g  et à la fin de chaque pas, 
l’équilibre de la centrifugeuse était testé. Avant le démarrage de la centrifugeuse une 
mince couche d’eau était ajoutée dans le conteneur pour que le sol reste partout saturé. 
2. Achèvement de la procédure de consolidation avant le premier essai. Comme il a été 
expliqué, la procédure de consolidation a été effectué partiellement à 1g  et partiellement à 
40g  afin de réduire le temps de consolidation nécessaire pour obtenir le profil de cohésion 
choisi. Pendant la poursuite de la consolidation en centrifugeuse, la pression interstitielle 
et les tassements du sol ont été mesurés en détail. La méthode empirique d’Asaoka 
(Magnan & Deroy, 1980) a été utilisée pour déterminer le degré de consolidation ; la 
consolidation était considérée terminée lorsque le degré de consolidation a dépassé la 
valeur de 85% . La mesure de la pression interstitielle offrait un deuxième moyen de 
contrôle de l’évolution de la consolidation. À la fin de la consolidation selon les critères 
choisis, un essai pénétrométrique a été effectué. Le profil de cohésion mesuré a été retenu 
comme le profil de cohésion lors du premier essai. 
3. Exécution du premier essai. Dès que la phase de consolidation était terminée et le profil de 
cohésion du sol mesuré, l’essai de chargement de la première semelle a été effectué. Le 
chargement appliqué par le servoverin était asservi en déplacements. Un déplacement 
vertical supérieur à 10%  du diamètre de la semelle a été imposé à la semelle et la force de 
réaction au servoverin a été mesurée par le capteur de force du servoverin. 
4. Ralentissement de la centrifugeuse jusqu’à l’arrêt. Une fois le premier essai exécuté, la 
centrifugeuse a été ralentie jusqu’à l’arrêt afin de préparer le deuxième essai.  
5. Préparation du deuxième essai. Il a été nécessaire d’arrêter la centrifugeuse pour déplacer 
le servoverin au dessus de la deuxième semelle et retirer les capteurs qui n’étaient plus 
nécessaires. Pendant le temps de préparation le sol était déchargé puisque la gravité a été 
réduite à 1g . Par conséquent, le sol a commencé à gonfler. C’est pour cela que la première 
action après l’arrêt de la centrifugeuse était le retrait de la couche mince d’eau avec un 
aspirateur. Ensuite, la configuration pour le deuxième essai a été préparée le plus vite 
possible et à la fin, une nouvelle couche mince d’eau a été rajoutée dans le conteneur.  
6. Montée en gravité 40g  et consolidation avant le deuxième essai. L’expérience des essais 
d’argiles en centrifugeuse indiquait que pour retrouver l’état du sol avant l’arrêt de la 
machine, il fallait tourner pendant une durée égale à trois fois le temps d’arrêt. L’évolution 
de la consolidation a été contrôlée par la même technique que dans la phase avant le 
premier essai. À la fin de la consolidation, le profil de cohésion a été mesuré par un essai 
pénétrométrique. 
7. Deuxième essai. L’essai sur la deuxième semelle a été exécuté de manière semblable au 
premier essai. 
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8. Arrêt de la centrifugeuse et mesures supplémentaires. Après la fin des deux essais, la 
machine a été arrêtée. Un prélèvement par carrotage sur toute la hauteur du massif a été 
réalisé : il permet d’obtenir un profil de la teneur en eau et de la densité du sol.       
Dans ce qui suit, les résultats obtenus dans les essais sont présentés. Le premier groupe de 
résultats se réfère à la phase de la consolidation. Le deuxième se réfère aux profils de cohésion 
mesurés et le troisième aux essais de chargement des deux semelles.   
3.2.2.1 Résultats pertinents pour la phase de consolidation 
Les résultats sont présentés sur les diagrammes de la Figure 3.6. Sur le premier diagramme on 
présente le tassement du sol mesuré par les deux capteurs de déplacements posés loin des deux 
fondations. Ce sont les capteurs CS1 et CS2. Le tassement est représenté en fonction du temps. Le 
temps 0t =  correspond au démarrage de la centrifugeuse. Toutes les phases sont incluses jusqu’à 
l’arrêt définitif de la machine après le deuxième essai. Pendant la phase de montée à 40g  (phase 
1) l’augmentation du tassement est quasi – linéaire ; c’est la phase de chargement du sol par la 
gravité croissante. Lorsque la valeur de 40g  est atteinte, l’accélération centrifuge est gardée 
constante et la consolidation du sol a lieu (phase 2). Le tassement du sol continue à augmenter 
avec un taux qui diminue graduellement. L’essai de chargement de la première semelle (phase 3) 
ne produit aucun effet sur les tassements du sol loin des deux semelles. Pendant la phase de 
ralentissement de la centrifugeuse (phase 4) le sol gonfle ; c’est une phase de déchargement 
puisque la gravité diminue. Le gonflement du sol continue pendant la phase de préparation du 
deuxième essai (phase 5). Avec le redémarrage de la centrifugeuse le même comportement est 
obtenu pendant les phases de rechargement (phase 6), du deuxième essai (phase 7) et du 
déchargement définitif (phase 8).  
Le deuxième diagramme présente le tassement de la semelle lors de la phase de consolidation. Les 
diagrammes contiennent les mesures obtenues par les trois capteurs de déplacements CF1, CF2 et 
CF3, qui sont solidaires du servoverin. Les phases de chargement des deux semelles ne sont pas 
incluses sur le diagramme. Pendant les phases 1 et 2 les capteurs sont avec le servoverin au dessus 
de la première semelle. Pendant la phase 6 ils sont déplacés au dessus de la deuxième semelle. 
Une observation importante concerne le fait que le tassement des semelles est supérieur au 
tassement du sol. Par exemple, à la fin de la phase 2 le tassement moyen du sol est 1,1mm  alors 
que celui de la semelle est 1,5mm . Cette différence est due au poids propre de la semelle qui 
amplifie le phénomène de consolidation localement au dessous de la semelle. La conséquence de 
cette amplification locale de la consolidation est que le profil de cohésion localement au dessous 
de la semelle sera plus résistant que celui mesurée loin de la semelle. Il faudra alors corriger le 
profil de cohésion mesuré par les essais pénétrométriques, afin de prendre en compte 
l’augmentation de la cohésion localement au dessous de la fondation, due au poids propre de la 
semelle. 
Le troisième diagramme présente la variation de la pression interstitielle mesurée par les deux 
capteurs de pression P1 et P2 dans le massif du sol. On peut noter la stabilisation de la pression à 
la fin de la phase 2 (courbe P2) qui signale la dissipation de la pression interstitielle en excès. 
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(a) Tassement du sol 
 
 
(b) Tassements des semelles 
 
 
(c) Pression Interstitielle 
 
 
Figure 3.6 – Résultats des essais pertinents pour la consolidation du sol. Phases des essais : 1. Montée 
à 40g. 2. Phase de consolidation. 3. Premier essai. 4. Arrêt de la centrifugeuse. 5. Préparation du 
deuxième essai. 6. Montée à 40g et deuxième phase de consolidation. 7. Deuxième essai. 8. Arrêt de la 
centrifugeuse. 
CS1
P2
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CS2
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Détermination de la fin de consolidation – la méthode d’Asaoka (Magnan & Deroy, 1980) 
Les diagrammes de la Figure 3.6 offrent une première estimation de l’évolution de la 
consolidation mais il n’est possible ni d’en extraire une évaluation précise du degré de 
consolidation ni de décider si le profil de cohésion choisi est atteint. Pour avoir une estimation 
précise et rapide du degré de consolidation, on utilise la méthode empirique d’Asaoka. La 
méthode consiste à mesurer périodiquement les tassements à la surface du sol. Comme mesure des 
tassements on utilise la valeur moyenne des mesures des deux capteurs. Les mesures sont 
représentées dans un diagramme où l’abscisse désigne les mesures aux instants ( )1n T−  alors 
que l’ordonnée correspond aux mesures nT , où T  est la période d’enregistrement des mesures. 
Les mesures sont approximées par régression linéaire et la ligne obtenue est prolongée jusqu’à son 
intersection avec la bissectrice. Le rapport de la dernière mesure divisée par la valeur qui 
correspond au point d’intersection avec la bissectrice donne le degré de consolidation actuel du 
massif du sol. Les résultats sont présentés sur la Figure 3.7. 
 
 (a) Avant le premier essai 
 
 
 
(b) Avant le deuxième essai 
 
 
Figure 3.7 – La méthode empirique d’Asaoka pour la détermination du degré de consolidation ; 
(a) Mesures de tassements avant le premier essai et (b) Mesures de tassements avant le deuxième essai. 
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Les mesures sont enregistrées avec une période : 10minT = . Le critère pour la fin de la 
consolidation est atteint pour un degré de consolidation 85%zU > . Pour des valeurs plus élevées, 
la durée de consolidation exigée devient trop grande. Ainsi, en se référant au diagramme  de la 
Figure 3.7(a), on obtient après la 17ème mesure du tassement : 
(3.6) 0.67 87%
0.76
f
z
w
U
w
= = =  
3.2.2.2 Profils de cohésion 
À la fin de la phase de consolidation on effectue un essai pénétrométrique pour déterminer le 
profil de cohésion qui a été atteint dans le sol. C’est le profil de cohésion avec lequel les essais de 
chargement des deux semelles seront effectués. Dès que l’essai pénétrométrique est terminé, 
l’essai de chargement est immédiatement exécuté. Les profils de cohésion après la fin de la 
consolidation et juste avant les deux essais sont présentés sur la Figure 3.8.  
 
 
 
Figure 3.8 – Profils de cohésion déterminés avant les essais de chargement de deux semelles 
 
On peut noter que la répétitivité sur l’obtention du profil de cohésion est très satisfaisante. Les 
deux profils de cohésion mettent en évidence l’interface entre les deux couches d’argile, qui ont 
été utilisées pour la reconstitution du massif lors de la consolidation à 1 .g  Le fait que le profil 
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n’est pas totalement linéaire montre que l’on n’est pas arrivé jusqu’à la consolidation complète. 
De plus, on peut noter que la couche supérieure semble avoir l’allure de profil de cohésion d’un 
sol surconsolidé ; cela est expliqué par le fait qu’une charge sur la surface du sol a été utilisée 
pendant la consolidation à 1 .g  Par contre, la couche profonde semble avoir pris la forme linéaire 
attendue du profil de cohésion ; dans cette couche, l’effet de la «surconsolidation» est moins 
important. 
On rappelle que les profils de cohésion juste au dessous de la semelle ne sont pas identiques aux 
profils de la Figure 3.8. Le poids propre de la semelle conduit à une augmentation de la cohésion, 
qui est plus importante aux cotes supérieures du massif. Une procédure approximative pour 
corriger le profil de cohésion juste au dessous de la semelle est présentée sur l’Appendice 3.A. Il 
est essentiel d’avoir une estimation précise du profil au dessous de la semelle pour être capable 
d’avoir une bonne prédiction de la force portante mesurée sur la semelle. 
3.2.2.3 Essais de chargement des semelles - résultats 
Le chargement des semelles a été effectué au moyen du servoverin hydraulique juste après l’essai 
pénétrométrique pour la mesure du profil de cohésion du sol. Un déplacement vertical a été 
imposé au centre de la semelle et la réaction de la semelle a été mesurée. Les résultats sont 
présentés sur la Figure 3.9 et la Figure 3.10. Chaque Figure contient trois diagrammes : 
• Le premier diagramme représente l’histoire du chargement appliqué sur la semelle ; il 
s’agit d’un déplacement vertical transmis par le servoverin au centre de la semelle. Le 
diagramme contient quatre courbes : la première est obtenue avec le capteur de 
déplacements du servoverin et les autres avec les trois capteurs de déplacements sur la 
semelle. Les capteurs sur la semelle donnent une réponse presque identique, ce qui signifie 
que la rotation de la semelle pendant l’essai est négligeable. Il y a un écart entre la courbe 
du servoverin et les courbes des capteurs dû à l’étalonnage des capteurs. Le déplacement 
vertical sur la semelle est augmenté jusqu’à peu près la valeur de 18mm  avec une vitesse 
de 0.22mm/sec . La durée totale de chaque essai est environ 80 sec . 
• Le deuxième diagramme présente la variation de la force de réaction mesurée par le 
capteur de force du servoverin au cours de l’essai. Le poids de la semelle n’est pas inclus 
dans ces mesures. La force augmente de manière continue sans l’apparition d’un 
mécanisme de rupture  brusque, puisque le sol est très mou. La rupture est alors définie au 
moyen d’un critère de déplacements, c’est-à-dire la force portante est celle qui s’obtient 
pour un déplacement égal à 10%  du diamètre de la semelle. Au-delà de cette valeur, 
l’hypothèse des petites déformations ne peut plus être acceptée. Les flèches sur les trois 
diagrammes indiquent selon ce critère, la force portante mesurée. 
• Le troisième diagramme représente la courbe force – déplacement obtenue dans les essais. 
Aux valeurs de la force de réaction, mesurées par le capteur du servoverin, on a ajouté le 
poids propre de la semelle afin d’obtenir la force totale exercée sur l’interface sol – 
semelle.  
Les résultats de deux essais sont récapitulés au Tableau 3.4.  
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Figure 3.9 – Premier essai de chargement de semelle sous force verticale centrée 
 
NOTE. Les sauts répétés qui apparaissent sur le diagramme sont dus à des valeurs de force qui sont 
proches de la précision du capteur. 
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Figure 3.10 – Deuxième essai de chargement de semelle sous force verticale centrée 
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Tableau 3.4 – Résumé des résultats de la première séance d’essais 
GRANDEUR PHYSIQUE UNITÉ ESSAI 1 ESSAI 2 MOYEN 
MODÈLE 
Gravité centrifuge [g ] 40.00 
Rayon de la fondation [cm] 6.00 
Masse de la fondation [kg] 0.30 
Réaction maximale mesurée [N] 238.00 239.00 238.50 
PROTOTYPE 
Rayon de la fondation [m] 2.40 
Réaction maximale prototype [kN] 380.80 382.40 381.60 
Poids de la fondation prototype [kN] 188.35 188.35 188.35 
Force portante prototype [kN] 569.15 570.75 569.95 
Pression ultime prototype [kPa] 31.45 31.54 31.50 
Pression exercée par la 
fondation seule [kPa] 10.41 10.41 10.41 
Cohésion uniforme équivalente [kPa] 5.20 5.21 5.21 
 
La répétitivité entre les deux essais est très satisfaisante. Si l’on considère la solution théorique 
exacte 2max 06.06N C rπ=  pour un sol homogène on peut évaluer la cohésion uniforme 
équivalente du sol qui est à peu près 5.2[kPa]  (valeurs prototypes). Cette valeur est 
considérablement plus grande que celle mise en évidence sur les profils de la Figure 3.8. Cette 
différence est due à l’augmentation de cohésion créée par le poids propre de la semelle, qui 
représente presque un tiers de la force portante mesurée. 
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3.3 Deuxième séance d’essais 
Les essais effectués pendant la deuxième séance avaient comme objectif la détermination de la 
capacité portante d’une fondation circulaire sous un chargement incliné et excentré. 
3.3.1 Configurations testées 
Le programme de la deuxième séance comportait trois essais : deux essais sous force inclinée et 
excentrée et un essai sous force verticale centrée.  
Il a été décidé d’effectuer deux essais sous chargement incliné et excentré de manière exactement 
identique afin d’examiner la répétitivité des résultats. L’essai sous force verticale centrée a été 
effectué afin de mesurer la force verticale maximale supportée par la semelle. Cela était nécessaire 
afin d’avoir une estimation précise de cette quantité, car les essais de la première séance avaient 
mis en évidence que la résistance du sol localement au dessous de la superstructure (et par 
conséquent, la capacité portante du système) dépendaient fortement du poids de la superstructure à 
travers la procédure de consolidation.   
Les essais ont été effectués pendant deux jours. Lors du premier jour, le premier essai sous 
chargement incliné et excentré a été effectué ainsi que l’essai sous chargement vertical centré. La 
configuration installée dans la nacelle de la centrifugeuse pour les essais du premier jour est 
présentée sur la Figure 3.11(a). Lors du deuxième jour, le deuxième essai sous chargement incliné 
et excentré a eu lieu. La configuration de l’essai est présentée sur la Figure 3.11(b). 
 
(a) (b) 
Figure 3.11 – Configurations testées pendant la deuxième séance d’essais : (a) Lors du premier jour et (b) Lors du 
deuxième jour. Les flèches indiquent le sens du chargement appliqué. 
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Conteneur cylindrique et massif du sol  
Le conteneur cylindrique de 90cm  a été utilisé et la même procédure de préparation du massif de 
sol a été suivie comme pour la première séance d’essais afin d’assurer que le sol possède les 
mêmes propriétés de rigidité et de résistance. Le conteneur cylindrique avec le massif du sol, avant 
son positionnement dans la nacelle de la centrifugeuse, est présenté sur la Figure 3.12(a).  
Superstructure pour les essais sous force inclinée et excentrée   
Pour l’exécution des essais sous force inclinée et excentrée une superstructure-modèle métallique 
a été conçue et fabriquée1. Il s’agit d’un cylindre fermé (par dessous et par dessus) de 12cm  de 
diamètre et de hauteur 2 24cmh D= = . Le poids de la superstructure (modèle) était 679,7g . La 
superstructure a été conçue de manière que la force horizontale soit appliquée exactement à mi-
hauteur au moyen du servoverin hydraulique (le même qui a été utilisé pendant la première séance 
d’essais) (cf. Figure 3.12(a)). Ainsi, le poids propre de la superstructure combinée avec le couple 
force horizontale – moment ont créé une force résultante inclinée et excentrée développée sur 
l’interface sol - superstructure. La superstructure-modèle est présentée sur la Figure 3.12(b). On 
peut y noter les petites pièces métalliques collées sur la face supérieure et à mi-hauteur du 
cylindre. Les premières aident à la liaison des capteurs qui suivront les déplacements de la 
superstructure lors de l’essai. Les deuxièmes sont destinées à permettre l’application du 
chargement horizontal par le servoverin hydraulique au moyen d’une fourchette métallique. En 
partie basse du corps du cylindre, quatre petits trous ont été ouverts afin de permettre la 
pénétration de l’eau dans le cylindre et ainsi annihiler la poussée d’Archimède lors de l’ajout 
d’une couche d’eau à la surface du sol avant l’exécution des essais.  
Semelles circulaires, pénétromètres 
Comme pour les essais de la première séance, une partie de la procédure de consolidation a été 
effectuée en vol. Il était nécessaire de garantir que le sol suive le même trajet de chargement, 
notamment aux endroits où la superstructure serait placée. À cette fin, lors de l’exécution du 
premier essai une semelle circulaire de 12cm  de diamètre et de poids identique à celui de la 
superstructure à été placée à la position de la superstructure envisagée pour le deuxième essai. La 
semelle utilisée est présentée sur la  Figure 3.12(b) : il s’agit de la semelle utilisée pendant la 
première séance d’essais, sur laquelle on a ajouté le poids supplémentaire nécessaire. Pour 
l’exécution du deuxième essai la semelle a été retirée et la superstructure a été placée à la position 
envisagée. En parallèle, le servoverin hydraulique a été placé à la position diamétralement 
symétrique sur les parois du conteneur, comme il est présenté sur la Figure 3.11(b). Une deuxième 
semelle identique (même poids, même diamètre) a été utilisée pour l’exécution de l’essai sous 
force verticale centrée. L’application du chargement vertical centré a été effectuée par le 
pénétromètre hydraulique du LCPC. La puissance de l’appareil était suffisante pour garantir le bon 
déroulement de l’essai. En outre, le pénétromètre électrique a été utilisé pour la mesure de la 
cohésion du sol. Le pénétromètre hydraulique est présenté sur la Figure 3.13(a) et le pénétromètre 
électrique sur la Figure 3.13(b).   
                                                 
 
1 Comme une troisième séance d’essais est déjà planifiée et porte sur la détermination de la capacité portante 
sismique, la même superstructure sera utilisée comme bâtiment-modèle pour la reproduction d’une vraie rupture 
sismique au niveau de la fondation. 
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(a) (b) 
Figure 3.12 – (a) Conteneur cylindrique et massif de sol. À droite, le servoverin hydraulique pour 
l’application du chargement horizontal. (b) Superstructure modèle de forme cylindrique. On peut noter 
les petites pièces métalliques pour l’application du chargement et l’attachement des capteurs ainsi que le 
trou à la base du cylindre. À droite, la semelle circulaire de la première séance d’essais avec le poids 
supplémentaire. 
 
  
(a) (b) 
Figure 3.13 – (a) Pénétromètre hydraulique utilisé pour l’exécution de l’essai sous force verticale 
centrée (b) Pénétromètre électrique pour la détermination du profil de cohésion du sol. 
 
Couches minces de sable et contrôle de la pression hydrostatique 
Afin que les résultats des essais sous force inclinée et excentrée soient comparables avec la 
solution théorique établie, il fallait que les configurations testées permettent le décollement de la 
superstructure sans aucune force d’adhésion sur l’interface sol-structure. À cette fin, une 
excavation de 5mm  de profondeur a été faite aux positions envisagées pour les trois essais et une 
couche mince de sable y a été placée. Cela est représentée sur la Figure 3.11(a) et sur la Figure 
3.12(a). La même configuration a été reproduite dans une partie du trajet du pénétromètre 
électrique (cf. Figure 3.11(a)) afin de permettre une évaluation de l’effet de la mince couche de 
sable sur le profil de cohésion du sol. Le contrôle de la pression interstitielle dans le massif de sol 
a été effectué de la même manière qu’à la première séance. 
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Instrumentation 
Le niveau de complexité assez élevé des essais a exigé un nombre de capteurs plus important que 
pour les essais de la première séance. La Figure 3.14 présente schématiquement les différents 
capteurs qui ont été utilisés lors des essais ainsi que leurs positions.  
 
 
Figure 3.14 – Instrumentation pour les essais de la deuxième séance 
 
Capteurs de déplacement. Un nombre important de capteurs de déplacement a été utilisé. Plus 
précisément, il y a eu : 
- Deux capteurs de déplacement vertical pour le suivi du tassement du sol lors de la phase de 
consolidation en vol. 
- Trois capteurs de déplacement vertical et un capteur de déplacement horizontal attachés au 
sommet de la superstructure. 
- Deux capteurs de déplacement vertical placés juste derrière la superstructure. Leur objectif 
était de mesurer le tassement ou soulèvement du sol lors des essais sous force horizontale dus au 
mécanisme de rupture induit et à l’affaiblissement du sol.  
- Deux capteurs de déplacement vertical sur la semelle qui se trouvait à la position envisagée 
de la superstructure pour le deuxième essai. Ils étaient destinés à mesurer la différence de 
tassement du sol entre la surface libre et un point sous la semelle.   
- Deux capteurs de déplacement vertical sur la semelle qui a été soumise à la force verticale 
centrée. 
- Un capteur de déplacement vertical et un capteur de déplacement horizontal pour le suivi 
du mouvement du pénétromètre électrique. 
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- Un capteur de déplacement vertical pour le suivi du pénétromètre hydraulique. 
- Un capteur de déplacement vertical dans le flotteur pour le contrôle de la pression 
interstitielle dans le massif. 
- Un capteur de déplacement horizontal contrôlait l’application du chargement par le 
servoverin hydraulique. 
Capteurs de rotation. Deux capteurs de rotation ont été utilisés pour la mesure de la rotation de la 
superstructure. Ils étaient attachés au sommet de la superstructure aux endroits indiqués sur la 
Figure 3.14.  
Capteurs de force. Un capteur de force verticale a été placé sur le pénétromètre électrique et un 
autre au pénétromètre hydraulique. Un capteur de force horizontale a été utilisé sur le servoverin 
hydraulique.  
Capteurs de pression. Deux capteurs de pression interstitielle ont été placés à deux cotes 
différentes dans le massif de sol. Un troisième a été placé dans le tube cylindrique à côté du 
conteneur cylindrique, utilisé pour imposer une pression hydrostatique contrôlée à la base et à la 
surface du massif de sol. Finalement, un quatrième capteur de pression a été placé à la surface 
pour vérifier la présence de la nappe   
Le Tableau 3.5 présente les capteurs utilisés dans les essais de la deuxième séance. 
 
Tableau 3.5 – Paramètres à suivre et diapositifs expérimentaux - Deuxième séance 
Quantité mesurée Capteurs utilisés Nombre de capteurs 
Tassement du sol Capteurs de déplacement vertical 2 
Déplacements de la 
Superstructure-modèle 
Capteurs de déplacement vertical
Capteurs de déplacement horizontal
Capteurs de rotation
3 
1 
2 
Tassement / rotation de la 
seconde semelle 
Capteurs de déplacements verticaux 2 
Déplacements verticaux 
du sol derrière la 
superstructure 
Capteurs de déplacement vertical 2 
Tassement de la semelle 
(essai force verticale 
centrée) 
Capteurs de déplacement vertical 2 
Servoverin hydraulique 
Capteur de déplacement horizontal
Capteur de force
1 
1 
Pénétromètre hydraulique 
Capteur de déplacement vertical
Capteur de force
1 
1 
Pénétromètre électrique 
Capteur de déplacement vertical
Capteur de déplacement horizontal
Capteur de force
1 
1 
1 
Pression interstitielle 
Capteurs de pression (Massif du sol)
Capteurs de pression (Tube extérieure)
Flotteur (Capteur de déplacement vertical)
Flotteur (Capteur de pression)
2 
1 
1 
1 
NOMBRE TOTAL DE CAPTEURS 26 
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3.3.2 Présentation des résultats 
On présente dans ce paragraphe les résultats obtenus dans les essais. Les différents diagrammes 
qui sont présentés reflètent les phases successives qui ont eu lieu lors de l’exécution des essais.  
Tout d’abord la configuration à tester a été soigneusement préparée, les capteurs calibrés et 
vérifiés et finalement une mince couche d’eau a été ajoutée à la surface du sol pour assurer que le 
sol est partout saturé. Ensuite les phases suivantes ont eu lieu : 
1. Démarrage de la centrifugeuse et accélération jusqu’à ce que la valeur prescrite de 40g  
soit atteinte.  
2. Première phase de consolidation : La rotation de la centrifugeuse a été maintenue pour 
que la procédure de consolidation se produise dans le sol sous l’effet de la gravité 
amplifiée. 
3. Lors de la première phase de consolidation un problème a été observé au point d’attache 
de la fourchette métallique sur le servoverin hydraulique. La centrifugeuse a été arrêtée 
immédiatement afin de résoudre ce problème. L’instrumentation utilisée et le suivi 
soigneux de l’essai en temps réel ont permis de mettre en évidence le problème avant 
qu’il ne compromette l’essai.  
4. Après la résolution du problème, la procédure de consolidation a été reprise. La fin de la 
consolidation a été déterminée par la méthode empirique d’Asaoka. 
5. Le premier essai sous force inclinée et excentrée a été effectué à la fin de la procédure de 
consolidation. Il a été suivi par l’essai sous force verticale centrée. En parallèle, deux 
essais pénétrométriques ont été effectués pour la mesure du profil de cohésion du sol. 
6. La centrifugeuse a été ralentie jusque l’arrêt définitif. La configuration à tester pour le 
deuxième essai sous force inclinée et excentrée a été préparée. Le deuxième essai a été 
exécuté le lendemain.  
7. La centrifugeuse a été redémarrée et la phase de consolidation a été effectuée pour le 
deuxième essai. 
8. À la fin de la procédure de consolidation (méthode d’Asaoka), trois essais 
pénétrométriques ont été exécutés ainsi que l’essai sous force inclinée et excentrée. 
9. Après l’achèvement des essais la centrifugeuse a été définitivement arrêtée. De 
nombreuses mesures (teneur en eau, poids propre etc.) ont été effectués sur le massif de 
sol. 
3.3.2.1 Résultats pertinents pour la phase de consolidation 
On présente initialement les résultats qui portent sur la phase de consolidation avant les deux 
essais. Les résultats sont présentés sur la Figure 3.15. La Figure comporte trois diagrammes : a) 
tassement du sol – temps, b) tassements de la superstructure – temps et c) variation de la pression 
interstitielle – temps. L’échelle de temps couvre la durée totale des deux essais (26 heures).  Le 
diagramme (a) met en évidence un comportement similaire à celui de la première séance : le 
tassement maximal du sol est de l’ordre de 1.1mm . (L’origine doit être considérée au point de 
redémarrage après la résolution du problème rencontré). 
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(a) Tassement du sol 
(b) Tassements de la superstructure 
(c) Pression Interstitielle 
Figure 3.15 – Deuxième séance d’essais. Résultats pertinents pour la consolidation du sol. 1. Montée à 
40g. 2. Phase de consolidation. 3. Problème rencontré – arrêt. 4. Reprise de la phase de consolidation. 5. 
Premier essai sous force horizontale, essai sous force verticale. 6. Arrêt – préparation du deuxième essai. 
7. Deuxième phase de consolidation. 8. Deuxième essai sous force horizontale. 9. Arrêt définitif. 
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Par contre, le diagramme (b) met en évidence un tassement de la superstructure beaucoup plus 
important que le tassement du sol. Lors de la première phase de consolidation, un tassement de 
l’ordre de 7.5mm  a été mesuré par les capteurs de déplacements. De plus, le capteur D62 a 
présenté un problème, comme cela est clairement mis en évidence par le diagramme (b) de la 
Figure 3.15. La centrifugeuse a été arrêtée et on a trouvé que la fourchette métallique n’était pas 
convenablement attachée au servoverin. Ainsi, une partie de son poids propre était appliquée sur la 
superstructure. Cela a été identifié comme la raison du tassement excessif observé. Le problème a 
été réglé et la consolidation a été reprise. Lors de la deuxième phase de consolidation, le tassement 
moyen de la superstructure était 7mm . La fin de la consolidation a été déterminée par la méthode 
d’Asaoka de la même manière qu’à la première séance. Les résultats sont présentés sur la Figure 
3.16. 
 
(a) Avant le premier essai 
 
 
 
(b) Avant le deuxième essai 
 
 
Figure 3.16– Deuxième séance d’essais : La méthode empirique d’Asaoka pour la détermination du 
rapport de consolidation ; (a) Mesures de tassements avant le premier essai et (b) Mesures de 
tassements avant le deuxième essai. 
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3.3.2.2 Profils de cohésion 
Les profils de cohésion ont été déterminés au moyen d’essais pénétrométriques effectués en vol et 
par utilisation de la corrélation (3.5). Deux essais ont été effectués à la fin de la première phase de 
consolidation et trois essais à la fin de la deuxième phase de consolidation. Les profils déterminés 
sont présentés sur la Figure 3.17. L’importante propriété de répétitivité sur l’obtention du profil de 
cohésion est très satisfaisante et permet ainsi la comparaison des résultats des différents essais. On 
note aussi que les profils de cohésion sont semblables (un peu plus faibles) aux profils obtenus 
pendant la première séance d’essais (cf. Figure 3.8). Les profils mettent en évidence un gradient 
vertical de cohésion entre [ ]1.20 kPa/m  et [ ]1.35 kPa/m  (valeurs prototype). 
 
 
Figure 3.17– Profils de cohésion déterminés à la fin des deux phases de consolidation 
 
3.3.2.3 Essai sous force verticale centrée 
La Figure 3.18 présente les résultats de l’essai sous force verticale centrée. Trois diagrammes sont 
présentés : a) déplacement vertical – temps, b) force réaction – temps et c) force – déplacement 
vertical. L’essai a été effectué en augmentant le déplacement vertical de la semelle avec une 
vitesse de 0.22mm/sec . Les diagrammes mettent en évidence quatre phases dans l’exécution de 
l’essai : 
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Figure 3.18 – Essai sous force verticale centrée. (a) Diagramme déplacement vertical – temps, (b) 
Diagramme force réaction – temps et (c) Diagramme force – déplacement vertical. 
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1. Démarrage de la centrifugeuse. 
2. Chargement monotone : augmentation du déplacement vertical à une vitesse constante et 
égale à 0.22mm/sec . 
3. Problème rencontré sur l’alimentation pneumatique du pénétromètre hydraulique. 
4. Problème réglé et fin de l’essai. 
Même s’il y a eu un problème sur l’alimentation pneumatique du pénétromètre hydraulique, cela 
n’a pas influencé l’essai. Le diagramme force – déplacement de la Figure 3.18 met en évidence 
que la fondation est arrivée très vite dans un état de rupture. La capacité portante mesurée est 
38 daN=380N  (valeur modèle). 
3.3.2.4 Essais sous force inclinée et excentrée 
Les Figures 3.19 – 3.22 présentent les résultats des deux essais sous force inclinée et excentrée. 
Les essais ont été pilotés en déplacements : un déplacement horizontal a été appliqué par le 
servoverin à vitesse constante égale à 0.05mm/sec . Pour chaque essai, on présente six 
diagrammes : 
(a) Diagramme force réaction (mesurée par le capteur de force du servoverin hydraulique) – 
temps. Il s’agit du capteur F55. 
(b) Diagramme déplacement vertical du sol derrière la superstructure – temps. Il s’agit de 
mesures obtenues par les deux capteurs de déplacements positionnés juste derrière la 
superstructure. Ce sont les capteurs D79 et D63.  
(c) Diagramme déplacement (horizontal et vertical) – temps. Le diagramme présente les 
mesures acquises par les capteurs qui ont été attachés au sommet de la superstructure. Il y a trois 
capteurs de déplacement vertical (D62, D24, D58) et un capteur de déplacement horizontal (D37). 
Le diagramme présente aussi le déplacement horizontal mesuré par le capteur du servoverin et qui 
se réfère au centre de gravité (mi-hauteur) de la superstructure.  
(d) Diagramme force horizontal – déplacement horizontal. Deux courbes sont présentées : la 
première a trait au déplacement horizontal au niveau du sommet de la superstructure (capteur 
D37). La deuxième se réfère au déplacement horizontal mesuré par le capteur du servoverin.  
(e) Diagramme déplacement vertical – force horizontale. Les mesures du capteur de force 
(F55) sont juxtaposées aux mesures des cinq capteurs de déplacement vertical (D62, D24, D58 sur 
le sommet de la superstructure et D79, D63 derrière la superstructure). 
(f) Diagramme moment de renversement - angle de rotation.   
La remarque essentielle que l’on peut extraire des résultats est qu’il y a un effet P δ−  assez 
important : cela est clair sur les diagrammes (a), (d), (e) et (f) pour les deux essais. La force 
horizontale (et le moment de renversement) arrivent à une valeur maximale et suivent ensuite une 
branche décroissante quasi-linéaire. Pour le premier essai (où il y avait un effet d’encastrement de 
la structure à cause du tassement excessif) la valeur maximale de la force horizontale mesurée était 
48N . Pour le deuxième essai, la valeur maximale de la force horizontale était considérablement 
plus faible et ne dépassait pas la valeur de 34N . 
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(a) 
(b) 
(c)
Figure 3.19 – Premier essai sous chargement incliné et excentré: (a) Diagramme force horizontale – 
temps, (b) Diagramme déplacement vertical derrière la semelle – temps, (c) Diagramme déplacements 
(verticaux et horizontaux) de la superstructure – temps.    
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(d) 
(e)
(f) 
Figure 3.20 – Premier essai sous chargement incliné et excentré: (d) Diagramme force horizontale – 
déplacement horizontal, (e) Diagramme déplacement vertical – force horizontale, (f) Diagramme rotation 
– moment de renversement.    
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(a) 
(b)
(c)
Figure 3.21 – Deuxième essai sous chargement incliné et excentré: (a) Diagramme force horizontale – 
temps, (b) Diagramme déplacement vertical derrière la semelle – temps, (c) Diagramme déplacements 
(verticaux et horizontaux) de la superstructure – temps.  
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(d) 
(e)
(f) 
Figure 3.22 – Deuxième essai sous chargement incliné et excentré: (d) Diagramme force horizontale – 
déplacement horizontal, (e) Diagramme déplacement vertical – force horizontale, (f) Diagramme rotation 
– moment de renversement.    
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Le diagramme (b) représentant les déplacements du sol juste derrière la superstructure met en 
évidence un faible tassement du sol lors de l’essai de chargement. Cela peut être attribué à 
l’affaiblissement du sol dans le voisinage de la superstructure. Il semble que le sol est si faible que 
le mécanisme de rupture est produit par un tassement général autour de la superstructure.  
Le Tableau 3.6 récapitule les résultats de la deuxième séance d’essais. 
 
Tableau 3.6 – Résumé des résultats de la deuxième séance d’essais 
ÉCHELLE MODÈLE 
GRANDEUR 
PHYSIQUE UNITÉ VERTICAL HORIZONTAL 1 HORIZONTAL 2 
Gravité centrifuge [g] 40,00 
Rayon modèle [cm] 6,00 
Masse de la fondation [kg] 0,68 
Force horizontale 
mesurée [N] - 48,00 34,00 
Moment mesuré [Nm]  5,76 4,08 
Force Réaction 
Mesurée [N] 200,00 - - 
     
     
ÉCHELLE PROTOTYPE 
Rayon prototype [m] 2,40 
Force réaction 
prototype [kN] 320,00 - - 
Poids de la fondation 
prototype [kN] 426,74 426,74 426,74 
Capacité portante 
prototype [kN] 746,74 746,74 746,74 
Rapport 
poids/portance [-] 0,57 0,57 0,57 
Pression ultime 
prototype [kPa] 41,27 41,27 41,27 
Pression exercée par 
la fondation seule [kPa] 23,58 23,58 23,58 
Cohésion uniforme 
équivalente [kPa] 6,82 6,82 6,82 
Force horizontale 
mesurée [kN] - 76,80 54,40 
Moment mesuré [kNm] - 368,64 261,12 
 
Les résultats permettent une comparaison entre les expériences et deux solutions théoriques : a) 
l’équation de l’Eurocode 8 modifiée pour les semelles circulaires sur sols homogènes et b) les 
bornes supérieures pour la capacité portante sismique. Les deux approches sont amplement 
décrites au Chapitre 2. Les résultats sont présentés sur le Error! Reference source not found.. 
La comparaison entre les résultats expérimentaux et les solutions théoriques montrent une 
réduction considérable de la capacité portante due à l’effet P δ− . Cela est particulièrement 
évident pour le deuxième essai. Le premier essai donne des résultats qui se comparent bien avec la 
solution théorique en dépit de la présence de l’effet P δ− . Ce comportement doit être attribué à 
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l’encastrement de la superstructure à cause du tassement excessif qui a été produit lors de la 
première phase de consolidation (problème d’attache de la fourchette métallique au servoverin).  
 
Tableau 3.7 – Chargement d’une semelle circulaire sous force inclinée et excentrée. Comparaison 
entre les expériences et les solutions théoriques (Eurocode 8 – Bornes Supérieures). 
SOLUTION THÉORIQUE ESSAIS EXPÉRIMENTAUX 
GRANDEUR PHYSIQUE UNITE EUROCODE BORNES SUPÉR. HORIZONTAL 1 HORIZONTAL 2
Force Horizontale Prototype [kN] 82,14 89,88 76,80 54,40 
Moment prototype [kNm] 394,27 431,43 368,64 261,12 
Force horizontale modèle [N] 51,34 56,18 48,00 34,00 
Moment modèle [Nm] 6,16 6,74 5,76 4,08 
 
3.3.3 Conclusion 
Les essais présentés ont surtout montré les grands défis rencontrés dans la simulation du problème 
de la capacité portante en laboratoire. Les résultats, qui ont porté sur la capacité portante d’une 
semelle circulaire sous chargement quasi-statique, ont mis en évidence les points suivants : 
• La résistance et la rigidité faibles du sol de fondation choisi pour les essais ont joué un 
rôle primordial dans le comportement observé. Lors de la première séance, la faible 
résistance du sol a conduit à une forte influence du poids propre de la semelle sur le profil 
de cohésion obtenu localement sous la semelle. Lors de la phase de consolidation en vol, 
le poids propre de la semelle augmentait les contraintes sous la semelle et produisait une 
résistance plus importante que celle mise en évidence par les essais pénétrométriques. 
Ainsi, le profil de cohésion pertinent pour la portance de la fondation était mieux 
approximé par un profil homogène (gradient de cohésion nul). La même observation est 
restée vraie pour les essais sous force inclinée et excentrée et a conduit au besoin 
d’effectuer un essai sous force verticale centrée lors de la deuxième séance.   
• Lors de la deuxième séance d’essais, la faible rigidité du sol a conduit à une diminution 
considérable de la capacité portante (sous force inclinée et excentrée) à cause de l’effet 
P δ− , élément qui n’est pas inclus dans la solution théorique. On note que l’effet P δ−  
a été produit parce que les déplacements induits sur la superstructure étaient déjà 
importants pour des valeurs de la force appliquée plus faibles que la portance du système.  
• Une observation similaire concerne l’effet d’encastrement de la superstructure qui 
augmente la capacité portante, élément qui n’est pas inclus non plus dans la solution 
théorique.  La grande majorité des configurations de fondations superficielles mettent en 
évidence une (probablement très faible, mais présente) profondeur d’encastrement. Dans 
le cas de la structure testée l’effet d’encastrement a été produit par le tassement de la 
structure sous son poids propre puisque le sol de fondations était très mou.  
• Le profil de sol a été choisi en fonction de l’expérience acquise au sein du LCPC et il a 
garanti une répétitivité très satisfaisante des résultats des essais. On rappelle qu’une des 
raisons qui ont conduit à la sélection du sol était l’observation que les ruptures sismiques 
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au niveau de la fondation touchent principalement les sols cohérents faibles. Ainsi, une 
interprétation plus concrète du rôle du profil de sol choisi sera possible lors de la troisième 
séance d’essais.  
• La comparaison des résultats expérimentaux avec la solution théorique a montré que la 
solution théorique peut donner une prédiction satisfaisante de la capacité portante à 
condition que l’effet P δ−  et l’effet d’encastrement de la fondation soient négligeables. 
Par conséquent, la solution théorique doit être utilisée avec précaution dans le cas de sols 
mous, sols qui entraînent des déplacements importants. 
La mise en œuvre des expériences a mis l’accent sur un aspect du comportement du système qui a 
été « caché » par le traitement théorique dans le cadre du Calcul à la Rupture : il s’agit de l’aspect 
des déplacements de la fondation et de la manière dont ils influencent la capacité portante du 
système. Dans le chapitre suivant, on va tenter de lier les déplacements et les efforts du système 
sol-fondation dans un modèle global : c’est l’idée de macroélément pour le système sol-fondation. 
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Chapitre 4 
Développement du macroélément 
 
En bref… 
Ce chapitre est consacré au développement du macroélément comme un outil pratique 
pour l’évaluation de l’interaction dynamique sol-structure. Après la grande parenthèse que l’on 
a ouverte pour le traitement du problème de la capacité portante sismique des fondations 
superficielles, on revient au problème posé à la fin du Chapitre 1 et on propose une nouvelle 
formulation pour le macroélément. On rappelle que le macroélément peut être vu comme 
l’élément de liaison qui est placé à la base de la superstructure et dont l’objectif est de 
reproduire les non-linéarités qui se produisent au niveau de la fondation et qui influencent 
considérablement la réponse du système structure-fondation-sol. 
Le chapitre commence avec une présentation des travaux antérieurs sur le problème. On 
se réfère aux travaux initiaux de Nova & Montrasio, qui ont introduit le terme 
« macroélément » dans la problématique des fondations superficielles et ont formulé le premier 
macroélément pour une fondation filante sur sol frottant afin d’avoir un outil d’évaluation des 
déplacements de la semelle sous un chargement généralisé. On décrit comment le domaine 
d’application a été étendu aux problèmes du génie parasismique avec les travaux de Paolucci et 
surtout de Crémer, qui a formulé le macroélément le plus avancé comportant un modèle pour la 
description de la non-linéarité matérielle du système (plasticité) et un modèle concernant la 
non-linéarité géométrique (décollement), élément essentiel des applications parasismiques. On 
insiste sur le fait que tous les modèles antérieurs ont utilisé la surface ultime du système sol-
fondation comme la surface de charge pour le modèle de plasticité, caractéristique qui a parfois 
posé des problèmes tant pour la formulation du modèle de plasticité que sur le  traitement 
numérique du problème. 
On présente ensuite une nouvelle structure pour le macroélément qui part de 
l’hypothèse que la surface ultime du système coïncide avec la surface de charge du modèle de 
plasticité. Par contre, on attribue à la surface ultime sa vraie signification (en termes du Calcul 
à la Rupture) qui est le domaine des chargements supportables par le système. Cela nous permet 
de formuler les modèles de plasticité et de décollement de manière indépendante de la surface 
ultime mais de telle façon que les états de chargement obtenus pour le système soient contenus 
à l’intérieur de la surface ultime.  
La formulation de macroélément proposée contient alors deux modèles couplés : le 
premier est le modèle de plasticité, qui vise à décrire la non-linéarité matérielle du système et à 
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reproduire la partie irréversible et dissipative de la réponse du système. Un modèle associé est 
formulé pour être cohérent avec le comportement non drainé des sols, puisque les chargements 
sismiques sont de durée très courte. Le modèle appartient à la classe de « modèles 
hypoplastiques à surface d’appui », particulièrement adapté pour la description du 
comportement des sols sous chargements cycliques. 
Le deuxième est le modèle de décollement décrivant la partie réversible et non dissipative 
de la réponse du système. Pour celui-ci on formule un modèle élastique non-linéaire qui 
respecte le caractère non dissipatif du phénomène et décrit de manière phénoménologique les 
effets du décollement sur la réponse du système. Le couplage entre les deux modèles est obtenu 
de manière naturelle, sans l’introduction de paramètres supplémentaires, en laissant les 
paramètres du modèle de décollement être fonctions des paramètres de chargement (forces) du 
système. 
Le modèle est résolu numériquement avec un schéma régi par les déplacements dont les 
avantages sont la simplicité et la flexibilité. Ainsi, il est facile d’incorporer le modèle dans la 
structure classique des codes éléments finis et de l’utiliser pour l’analyse dynamique non-
linéaire de structures réelles. On présente quelques résultats obtenus avec le modèle qui portent 
sur le comportement du système sous chargements quasi-statiques monotones et cycliques et on 
donne finalement une application du macroélément dans l’analyse dynamique non-linéaire 
d’une pile de pont réel.   
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4 Développement du macroélément 
4.1 Introduction et état de connaissances 
4.1.1 Généralités 
Après la grande parenthèse que l’on a ouverte pour le traitement du problème de la capacité 
portante sismique des fondations superficielles, on revient maintenant aux objectifs posés à la fin 
du Chapitre 1. Ainsi, le présent chapitre est consacré au développement du macroélément pour 
l’évaluation de l’interaction dynamique sol – structure. Les résultats du Chapitre 2 serviront, entre 
autres, pour les développements suivants. 
On donne initialement une brève description des travaux antérieurs sur le concept du 
macroélément, ce qui permettra de souligner les apports de notre modèle. Comme on l’a vu, le 
macroélément peut être conçu comme un élément de liaison entre la superstructure et le système 
sol – fondation. On a vu que, pour les besoins de la méthode de conception parasismique des 
fondations basée sur les déplacements, cet élément doit être muni d’une « loi de comportement » 
non-linéaire. Ainsi, il est possible d’évaluer les déplacements résiduels qui sont produits au 
niveau de la fondation lors d’un séisme.  
Une loi de comportement non-linéaire est alors, d’emblée, la caractéristique essentielle d’un 
modèle de macroélément. Les premiers modèles de macroéléments ont été développés pour la 
description du comportement non-linéaire de fondations sous chargements quasi-statiques 
monotones et cycliques. Ces modèles ont été appliqués surtout à la prédiction des tassements de 
structures sous un chargement généralisé (force inclinée et excentrée sur la fondation), problème 
particulièrement important pour le dimensionnement des fondations dans l’industrie off-shore. 
Suivant la description du comportement non-linéaire sous chargements quasi-statiques, le concept 
du macroélément a été introduit dans des applications du génie parasismique, dont l’étude 
présente.  
4.1.2 Développements initiaux 
Roscoe & Schofield (1956, 1957) sont les premiers à suggérer une analyse du comportement non-
linéaire des fondations superficielles dans le cadre de la théorie de la plasticité. L’idée de base 
consiste à remplacer le tenseur de contraintes et le tenseur de déformations par les forces 
résultantes sur la semelle et les déplacements généralisés correspondants. Une loi de 
comportement élastoplastique est introduite afin de relier les incréments des forces aux incréments 
des déplacements.  
Cette idée simple a servi de principe pour la modélisation des fondations superficielles par 
macroélément. En acceptant cette idée, la modélisation par macroélément suit les développements 
de la théorie de plasticité. Une fois un nouveau modèle de plasticité établi, rien n’empêche de 
l’appliquer dans le contexte de modélisation par macroélément ; il suffit simplement de le 
reformuler en termes de forces et de déplacements généralisés.  
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La question immédiate est alors : quelle doit être la fonction de charge et le potentiel plastique 
pour ce modèle élastoplastique ? La première pensée afin de répondre à cette question, consistait à 
supposer que l’écoulement plastique (pour le modèle élastoplastique du macroélément) est produit 
lorsque l’on a un dépassement de la capacité portante de la semelle. Cette hypothèse a été liée avec 
l’idée de représenter la capacité portante d’une fondation sous forme d’une surface dans l’espace 
des paramètres de chargement du système (cf. §2.3.3). Les surfaces ultimes pouvaient alors être 
utilisées comme surfaces de charge pour le modèle de macroélément, ce qui nous amène au 
problème de l’évaluation de la capacité portante. On a amplement discuté les divers aspects de ce 
problème dans le Chapitre 2. 
Cependant, la seule connaissance de la surface ultime ne suffit pas pour assurer une description 
satisfaisante du comportement non-linéaire du système sol-fondation. Comme le comportement 
des sols est fortement non-linéaire même pour des déformations très faibles (ce qui motive 
l’introduction de différents types d’écrouissage dans les modèles élastoplastiques), des 
déplacements résiduels pour la semelle apparaissent, même avant la rupture par perte de capacité 
portante. Il est alors essentiel de déterminer, non seulement la surface ultime, mais aussi 
l’évolution de sa forme et de sa position dans l’espace des paramètres de chargement en fonction 
du trajet de chargement imposé.  
Du point de vue expérimental, cela a été effectué par la technique de « swipe test » (cf. §2.1.3.1) 
permettant ainsi de tracer une approximation de la surface de charge du système dans l’espace des 
paramètres de chargement. De plus, la technique de « swipe test » met en évidence que le système 
ne peut pas être décrit par un ensemble d’éléments élastoplastiques pour chaque degré de liberté, 
puisqu’il y a des couplages entre les différents degrés de liberté. Considérons par exemple, un 
« swipe test » typique comportant deux phases : dans la première phase, on applique un 
déplacement vertical à la semelle. Cela amène le système à un niveau de plastification. Ensuite, on 
applique un déplacement horizontal en gardant le déplacement vertical inchangé. On observe 
typiquement une augmentation de la force horizontale et une diminution de la force verticale (cf. 
Figure 2.3, p. 40). Cette caractéristique du comportement ne peut pas être décrite par un modèle de 
deux ressorts découplés (un ressort en direction horizontale et un ressort en direction verticale), 
même si les ressorts sont munis d’une loi de comportement élastoplastique.    
4.1.3 Les premiers modèles de macroélément 
4.1.3.1 Le modèle de Nova & Montrasio  
En ce qui concerne l’étude des fondations superficielles, le terme « macroélément » est introduit 
pour la première fois par Nova & Montrasio (1991), dans leur étude sur l’évaluation des 
tassements d’une fondation superficielle, reposant sur un sol frottant et soumise à l’action d’une 
charge inclinée et excentrée. 
Nova & Montrasio (1991) formulent un modèle de plasticité pour le système sol-semelle en se 
basant sur les deux principes suivants : 
a) La fondation et le sol peuvent être considérés comme un macroélément sur lequel le 
chargement est appliqué sous la forme de paramètres d’efforts généralisés. Les déplacements et les 
rotations de la semelle sont les paramètres cinématiques généralisés correspondants. 
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b) La loi de comportement du macroélément, c’est-à-dire la relation entre les efforts et les 
déplacements généralisés est une loi élastoplastique à écrouissage isotrope avec une loi 
d’écoulement non – associée.    
Le modèle a été développé pour une semelle filante sur un sable peu dense. Une série 
d’expériences a été effectuée afin de déterminer les éléments nécessaires pour le développement 
du modèle. Les résultats comportaient les éléments suivants : 
Comportement sous force verticale centrée. La courbe force – déplacement pour une force 
verticale centrée est représentée approximativement par la formule suivante, proposée initialement 
par Butterfield (1980) : 
(4.1) 0
maxmax
1 exp z
N R u
N N
⎛ ⎞⎟⎜= − − ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
où zu  représente le déplacement vertical du centre de la semelle, 0R , la pente initiale de la courbe 
force – déplacement et maxN , la force verticale centrée maximale (force portante de la semelle).  
Diagramme d’interaction N V− : Il a été trouvé que la surface ultime est indépendante de la 
densité du sable et des trajets de chargements suivis. Pour le diagramme d’interaction entre la 
force verticale N  et la force horizontale V , la relation suivante a été proposée : 
(4.2) ( )max
max max max
, , 1 0
V N N
f N N V
N N N
β
μ
⎛ ⎞⎟⎜≡ − − =⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
Dans (4.2), le paramètre μ  est le coefficient de frottement sol – fondation alors que le paramètre  
β  est un paramètre à calibrer par rapport aux résultats expérimentaux. Ce paramètre contrôle la 
valeur de la force verticale pour laquelle on obtient la force horizontale maximale supportée par le 
système. 
Diagramme d’interaction N M− : De façon similaire, le diagramme d’interaction N M−  est 
représenté par la formule approchée : 
(4.3) ( )max
max max max
, , 1 0
M N N
f N N M
BN N N
β
ψ
⎛ ⎞⎟⎜≡ − − =⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
où ψ  est un paramètre adimensionnel. Ce paramètre représente la pente du diagramme 
d’interaction N M−  pour 0N = . 
En se basant sur les données expérimentales obtenues, Nova & Montrasio développent leur 
modèle de macroélément. Tout d’abord, ils définissent les forces généralisées, appliquées au 
centre de la semelle, ainsi que les paramètres cinématiques correspondants (déplacements 
généralisés). C’est en termes de ces quantités que la loi de comportement du macroélément est 
écrite. La semelle est considérée comme parfaitement rigide. 
Paramètres de chargement généralisés. Les paramètres de chargement généralisés sont 
assemblés dans le vecteur suivant :  
(4.4) ( )
max
1
, , , ,N V M
V M
Q Q Q Q N
N Bμ ψ
⎛ ⎞⎟⎜= = ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
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On note que les paramètres de chargement généralisés sont normalisés par la force verticale 
centrée maximale maxN . 
Paramètres cinématiques correspondants. Nova & Montrasio ont proposé les paramètres 
cinématiques correspondants (cf. Figure 4.1): 
(4.5) ( ) ( )max, , , ,N V M z x yq q q q N u u Bμ ψ θ= =  
 
 
Figure 4.1 – Paramètres de chargement et paramètres cinématiques correspondants dans le modèle de 
Nova & Montrasio 
 
La parfaite rigidité de la semelle permet de décrire totalement son déplacement à partir des 
déplacements du centre de la semelle O . 
Dans les expressions (4.4) et (4.5), on utilise les indices , ,N V M  pour désigner la force 
généralisée et le paramètre cinématique correspondant qui sont associés respectivement à la force 
verticale, à la force horizontale et au moment. 
On note que Nova & Montrasio, suivant Prager (1955), définissent les paramètres cinématiques 
généralisés, de manière que la puissance des efforts extérieurs soit préservée entre le système réel 
et le modèle : 
z x yQ q Nu Vu Mθ⋅ = + +  
C’est pour cette raison que les déplacements de la semelle sont multipliés par maxN  dans (4.5).  
Surface ultime. En combinant les équations (4.2) et (4.3) et en introduisant par les paramètres de 
chargement généralisés, on obtient une expression pour la surface ultime du système :  
(4.6) ( ) ( ) ( ) ( ) ( )2 2 2 21 0V M N Nf Q Q Q Q Q β≡ + + − =  
Cette surface, tracée dans l’espace des paramètres de chargement a la forme d’un « ballon de 
rugby ». Une forme de surface ultime très similaire est introduite dans l’Eurocode 8 pour les sols 
frottants (cf. §2.3.5 et Figure 2.17(b)). 
Surface de charge. Le modèle de plasticité adopté par Nova & Montrasio est un modèle rigide-
plastique avec écrouissage isotrope. Il possède une surface de charge qui s’évolue suivant le trajet 
de chargement. La surface de charge proposée est donnée par la relation suivante : 
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(4.7) ( ) ( ) ( ) ( )
2
2 2 2, 1 0Nc V M N
c
Q
f Q Q Q Q
β
ρ ρ
⎛ ⎞⎟⎜≡ + + − =⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
Il s’agit d’une surface homothétique de la surface ultime par rapport à l’origine. La taille de la 
surface de charge est contrôlée par le paramètre d’écrouissage isotrope cρ , qui est donné par 
l’expression : 
(4.8) ( ) ( ) 2 20 22
max
1 exp V Mc c N
R q q
q q
N
α γρ ρ μ ψ
⎧ ⎫⎪ ⎪⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎪ ⎪= = − − + +⎟ ⎟⎜ ⎜⎨ ⎬⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎪ ⎪⎝ ⎠⎝ ⎠⎪ ⎪⎩ ⎭
 
Lorsque 1cρ =  la surface de charge coïncide avec la surface ultime. Dans le cas du chargement 
vertical, l’expression (4.8) se réduit à (4.1). Dans la phase de déchargement – rechargement, les 
déplacements observés sont si faibles qu’ils peuvent être négligés. 
Potentiel plastique. La loi d’écoulement proposée est une loi non – associée. Le potentiel 
plastique est donné par la relation : 
(4.9) ( ) ( ) ( ) ( )
2
2 2 2 1 0NV M N
g
Q
g Q Q Q Q
β
λ χ ρ
⎛ ⎞⎟⎜= + + − =⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
 
Le paramètre gρ  est un facteur qui contrôle la taille de la surface du potentiel plastique.  
Dans l’équation (4.9), on définit les paramètres suivants : 
/ 1gλ μ μ= <  
/ 1gχ ψ ψ= <  
Il s’agit de paramètres du modèle qui sont déterminés expérimentalement. 
Commentaire. Le macroélément de Nova & Montrasio (1991) exige la définition de 9 paramètres 
numériques : max 0 g g, , , , , , , ,N R α β γ μ ψ μ ψ , qui sont déterminés au moyen de calibrations sur des 
résultats expérimentaux. La sélection d’une loi d’écoulement non-associée est dictée par les 
observations expérimentales et elle est justifiée par le fait que le sol considéré (sable) obéit aussi à 
une telle loi. Le comportement du modèle est très bon pour des chargements quasi-statiques 
monotones appliqués à la semelle. Le comportement pour des chargements cycliques n’est pas 
satisfaisant ; il est limité par l’adoption d’un modèle d’écrouissage purement isotrope.  
4.1.3.2 Extension aux chargements cycliques 
Afin d’améliorer le comportement du macroélément pour des chargements cycliques, Pedretti 
(1998) a remplacé le modèle rigide-plastique avec écrouissage isotrope de Nova & Montrasio par 
un modèle appartenant à la catégorie des modèles génériques hypoplastiques. L’hypoplasticité1 
                                                 
 
1 Comme le note Dafalias (1986), la caractéristique distincte de l’hypoplasticité est le fait que le taux de déformations 
plastiques dépend explicitement de la direction du taux de contraintes. Ainsi, on peut écrire : 
( )p , , , /ij kl n rs rs rsf aε σ σ σ σ=? ? ? ? et ( ), , /n kl rs rs rsa g σ σ σ σ= ? ? ? , où on a explicitement écrit la dépendance de 
p
ijε?  sur /rs rsσ σ? ? . Les paramètres scalaires na  sont les paramètres internes du système. 
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(Dafalias 1986, Kolymbas 1999) est une branche de la théorie de plasticité, particulièrement 
adaptée pour la description du comportement cyclique des sols. On va présenter dans la suite les 
notions de théorie d’hypoplasticité, nécessaires pour notre modèle. 
La formulation hypoplastique utilisée par Pedretti est celle de la plasticité de surface d’appui 
(traduction du terme : « bounding surface plasticity »), initialement introduite par Dafalias & 
Hermann (1982). La surface de charge est remplacée par une surface, dite surface d’appui 
(« bounding surface ») dont le rôle principal est la définition du module plastique. Chaque point 
P  à l’intérieur de cette surface est associé avec un point PI  sur la surface, dit point image de P , 
au moyen d’une règle spécifique. Ensuite, le module plastique est défini comme une fonction 
continue de la distance entre les points PI  et P . Plus le point actuel P  s’approche de son point 
image PI , plus le module plastique diminue, et vice versa. Il peut y avoir plusieurs variantes du 
modèle. Par exemple, il est possible de définir une surface d’appui fixée dans l’espace des 
paramètres de chargement. Dans ce cas, la surface d’appui peut être identifiée comme la surface 
ultime du système. Lorsque le point actuel arrive sur la surface, le module plastique devient nul et 
on obtient un écoulement plastique. Il est possible aussi de définir une surface d’appui qui évolue 
selon une loi d’écrouissage. Dans ce cas, la formulation hypoplastique gouverne la réponse en 
déchargement – rechargement, alors que la réponse en premier chargement est gouvernée par le 
modèle d’écrouissage. Ainsi, Pedretti utilise la deuxième possibilité et combine une loi 
d’écrouissage isotrope avec une formulation hypoplastique. En chargement premier, son modèle 
est identique à celui de Nova & Montrasio. En déchargement – rechargement, la surface de charge 
devient une surface d’appui et donne une variation continue du module plastique. 
Un des avantages de cette formulation est sa grande simplicité et sa flexibilité. Le modèle établit 
une continuité entre le comportement élastique et plastique, surtout lors des phases de 
déchargement – rechargement. De plus, la fonction de variation du module plastique reste à définir 
selon les particularités du problème, ce qui renforce la flexibilité du modèle. Le modèle de Pedretti 
a été validé au moyen d’essais expérimentaux sur des sables denses et lâches (Negro et al., 2000). 
Son comportement, surtout par rapport aux sables denses, est très satisfaisant. 
Le modèle de Pedretti a été davantage développé par di Prisco et al. (2003a, 2003b) et il a été 
appliqué dans des analyses d’interaction sol – structure de structures de grand élancement (c.à.d. 
tours, pylônes etc.) soumises à l’action cyclique du vent. Une règle assez compliquée a été 
proposée afin d’associer chaque point à l’intérieur de la surface d’appui avec son point image. 
Cette règle est représentée sur la Figure 4.2.    
 
 
Figure 4.2 – Surface d’appui et domaine de comportement parfaitement réversible dans le modèle de 
macroélément de Di Prisco et al. (2003a). 
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La Figure 4.2 représente la surface d’appui dans le plan des paramètres de chargement N V− . 
Cette surface coïncide avec la surface de charge obtenue pendant la phase de premier chargement 
selon le modèle de Nova & Montrasio. Le modèle postule qu’il y a un domaine de comportement 
parfaitement réversible derrière le point actuel 1P  sous la forme d’un cône, comme celui présenté 
sur Figure 4.2. L’idée de ce cône est que, lors d’une phase de déchargement de la force verticale 
N , on n’obtient que des déplacements réversibles, qui peuvent être négligés par rapport aux 
déplacements plastiques. En parallèle, la définition du point image 1I  est effectuée à l’aide du 
point 1A , point qui suit le point 1P  selon une règle particulière. Cette idée a été inspirée par les 
modèles, dits « bubble models », comme le modèle de Al Tabbaa & Wood (1989).  
Il est important de noter que la formulation du modèle de plasticité pour le macroélément est 
purement phénoménologique. On essaie de « choisir » et calibrer un modèle qui reproduira le 
comportement observé. Ainsi, pour la description du comportement cyclique, rien n’empêche 
d’utiliser, en dehors de l’hypoplasticité, d’autres approches comme, par exemple, la théorie de la 
« plasticité généralisée »1 de Pastor et al. (1990) ou un modèle d’écrouissage isotrope et 
cinématique multi – surfacique (Mroz & Norris, 1982).  
4.1.3.3 Application aux chargements sismiques 
Paolucci (1997) présente une variation du modèle de Nova & Montrasio qui permet d’appliquer le 
macroélément aux chargements sismiques. Le modèle est formulé par rapport à une structure à 4 
degrés de liberté, présentée sur la Figure 4.3(a).  
Le macroélément est lié à la base de la structure afin de reproduire les non-linéarités qui sont 
développées au niveau de la fondation. Il s’agit d’un modèle viscoélastique – parfaitement 
plastique basée sur le principe de Newmark (1965). Tous les déplacements irréversibles sont 
produits lorsque le chargement tend à franchir la surface ultime, ce qui correspond à une rupture 
de capacité portante. Les déplacements irréversibles produits avant la rupture sont considérés 
négligeables. La surface ultime (cf. Figure 4.3(b)) et la loi d’écoulement adoptées sont celles 
proposées par Nova & Montrasio (cf. équations (4.6) et (4.9)).  
La partie viscoélastique du modèle est décrite par les impédances dynamiques de la fondation. Il 
s’agit de nombres complexes dont la partie imaginaire représente l’amortissement radiatif de la 
configuration. L’amortissement matériel est décrit directement par le modèle de plasticité. Un 
défaut du modèle est qu’il ne prend pas en compte la variation des impédances dynamiques par 
rapport à la fréquence de sollicitation. Ainsi, les impédances dynamiques sont prises constantes 
lors de l’intégration de la sollicitation sismique dans le domaine temporel. Les valeurs des 
impédances dynamiques qui correspondent à la fréquence fondamentale du système constituent un 
choix raisonnable, sans être clairement le seul choix. Le comportement de la superstructure est 
supposé purement linéaire. Du point de vue numérique, les équations du modèle plastique sont 
résolues dans chaque pas de temps avec une méthode de Newton – Raphson modifiée. 
L’intégration dans le domaine temporel est effectuée par un schéma de type Newmark.  
                                                 
 
1 L’idée de base de la théorie de «plasticité généralisée» de Pastor et al. (1990) est d’introduire une definition directe 
du module plastique sans le besoin d’une surface de charge et d’un potentiel plastique. La plasticité classique ainsi 
que la plasticité de surface d’appui s’obtiennent comme cas speciaux de cette théorie dont l’avantage central est 
qu’elle facilite considérablement le traitement numérique du problème. 
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La réponse non-linéaire de la fondation entraîne une réduction importante de la réponse de la 
superstructure par rapport à une analyse linéaire. Cela est évident sur le diagramme de la Figure 
4.4, qui compare l’effort tranchant obtenu par le macroélément, par un modèle purement élastique 
et par un modèle complet de la structure et du sol, discrétisés par éléments finis. Dans le modèle 
complet  le sol est décrit par le modèle élastoplastique de Hujeux (1985), qui appartient à la 
famille des modèles multi-surfaciques. Le problème a été résolu par le code GEFDYN. La solution 
élastique a été obtenue par le modèle éléments finis sans prise en compte des non-linéarités. La 
sollicitation utilisée est un accélérogramme réel enregistré lors du séisme de Friuli (Italie, 1976). 
  
 
(a) (b) 
Figure 4.3 – (a) Structure de 4 degrés de liberté pour la mise en œuvre du modèle de Paolucci (1997) et 
(b) Surface ultime adoptée pour le modèle 
 
 
Figure 4.4 - Histoire de la force tranchante à la base de la superstructure. Comparaison des résultats 
obtenus par différentes méthodes, dont le macroélément.  
 
Paolucci montre la vraie utilité du macroélément en procédant à une étude paramétrique de la 
réponse non-linéaire de la structure pour différents types d’excitation sismique et pour différentes 
valeurs de la fréquence propre du système.  
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4.1.4 Prise en compte du décollement à l’interface sol-fondation 
4.1.4.1 Généralités 
Les modèles de macroéléments précédents ont principalement insisté sur la description de la 
réponse non-linéaire du système sol-fondation due au comportement irréversible du sol de 
fondation. Or, les observations sur site mettent en évidence qu’il y a une deuxième source de 
comportement non-linéaire ; c’est le phénomène du décollement entre le sol et la fondation, qui 
entraîne une non-linéarité de nature géométrique.   
Le problème du décollement met l’accent sur un aspect du système qui est souvent négligé ou 
insuffisamment décrit dans les divers modèles de macroéléments. C’est le critère de résistance de 
l’interface entre le sol et la semelle. Comme on l’a vu dans le Chapitre 2, le critère de résistance 
de l’interface est combiné avec le critère du sol pour la définition du critère de résistance globale 
sur le plan juste au dessous de la semelle (cf. Figure 2.35). Si le critère du sol est le plus restrictif, 
le critère de l’interface ne joue aucun rôle, comme par exemple dans le cas d’un sol de type Tresca 
sans résistance à la traction combiné avec une interface de type Tresca également sans résistance à 
la traction, le sol et l’interface possédant la même cohésion. Il est possible, cependant, que le 
critère de l’interface impose des conditions plus restrictives que le critère du sol, comme dans le 
cas d’un sol de type Tresca classique combiné avec une interface frottante. Cette configuration est 
représentée sur la Figure 4.5.  
 
 
Figure 4.5- Sol de type Tresca classique et interface frottante 
 
La définition précise du critère de résistance de l’interface est alors essentielle. On rappelle que 
le comportement de l’interface présente une différence fondamentale entre les applications de 
l’industrie off-shore, où l’on considère des interfaces résistantes à la traction, et les applications du 
génie parasismique, où le phénomène du décollement joue un rôle primordial dans la réponse 
sismique de la superstructure. Il est clair que le phénomène  de décollement présuppose un critère 
de résistance global sur le plan à la sous face de la semelle qui met en évidence une résistance à la 
traction faible. On va simplifier le problème en supposant que, lorsque l’on se réfère au 
phénomène de décollement, la résistance à la traction sur le plan au dessous de la semelle est 
nulle.  
Un deuxième point délicat concerne la nature géométrique du phénomène de décollement et sa 
description dans un modèle de macroélément. Il est clair que si l’on examine le problème à 
l’échelle locale du système, c’est-à-dire à l’échelle de ses matériaux constitutifs, il s’agit d’un 
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problème de contact unilatéral et on doit travailler dans un cadre qui permet de prendre en compte 
le changement de la géométrie du système, ce qui entraîne la non-linéarité du problème. Au 
contraire, un modèle de macroélément est incorporé dans une description globale du système 
superstructure-fondation-sol, où on peut considérer que les déplacements résiduels au niveau de la 
fondation respectent l’hypothèse des petits déplacements, c’est-à-dire que la géométrie, vue à 
l’échelle globale, reste inchangée. On a vu aussi que l’introduction de l’hypothèse de rigidité 
parfaite de la semelle, permet de considérer uniquement les forces et les déplacements au centre de 
la semelle, qui est le point de liaison du système sol-fondation avec la superstructure.  Ainsi le 
système entier sol-fondation est remplacé par un seul point (le centre de la semelle) dont la 
configuration de référence reste inchangée, et auquel le macroélément est lié. Ainsi, le concept de 
macroélément lui-même est contradictoire par rapport à un traitement rationnel du décollement 
comme un problème de grands déplacements.  
Les remarques précédentes montrent que, du point de vue du macroélément, le problème de la 
prise en compte du décollement est réduit à une description phénoménologique de ses effets sur 
les forces et les déplacements au point de liaison du macroélément. Ainsi, on peut interpréter la 
réduction de la surface de contact entre le sol et la semelle comme une diminution de la rigidité 
rotationnelle apparente de la semelle ou encore on peut noter que le décollement entraîne un 
soulèvement du centre de la semelle etc. Tout autre tentative vers une description plus rationnelle 
(évitant l’introduction d’hypothèses ad hoc) impliquerait de passer à la description de la géométrie 
entière de la semelle, ce qui est incompatible avec une modélisation par macroélément. 
4.1.4.2 La méthode simplifiée de Wolf pour un sol élastique 
Suivant la logique de description phénoménologique du décollement, Wolf (1988) a proposé une 
méthode simplifiée dont l’idée centrale est de remplacer la surface de contact réelle par un disque 
circulaire équivalent dont le centre coïncide avec le centre de gravité S  de la surface de contact 
réelle (cf. Figure 4.6). Le rayon du disque équivalent est différent selon la condition imposée pour 
sa détermination. La méthode propose le calcul de deux rayons fictifs pour le disque équivalent ; le 
premier est obtenu en considérant que l’aire de contact réelle est égale à la surface du disque 
équivalent (cette condition correspond au degré de liberté de translation horizontale de la semelle 
sur le sol). Le deuxième est obtenu en considérant que le moment d’inertie de l’aire de contact 
réelle est égal au moment d’inertie du disque équivalent (cette condition correspond au degré de 
liberté de rotation de la semelle).     
 
  
Figure 4.6- Méthode simplifiée de Wolf pour la prise en compte du décollement. Semelles circulaires sur 
sols élastiques 
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Les rayons équivalents et la position du centre S  du disque équivalent peuvent être déterminés 
pour toute valeur du rapport /M Nr  a priori, avant l’exécution de l’analyse dynamique du 
problème. Wolf a proposé les relations suivantes pour une semelle circulaire. Il s’agit 
d’approximations analytiques à des résultats obtenus numériquement pour une semelle circulaire 
reposant sur un demi-espace élastique. 
Tout d’abord, il définit le seuil d’initiation de décollement. Ainsi, on a décollement si : 
(4.10) 1
3
M
Nr
≥O  
Le rayon 1r  du disque équivalent pour le degré de liberté du déplacement horizontal est donné par: 
(4.11) 
2
1 1.074 0.068 1.142
r M M
r Nr Nr
⎛ ⎞⎟⎜= − − +⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
O O  
Pour le degré de liberté de la rotation, Wolf propose : 
(4.12) 2 3 1
2
r M
r Nr
⎛ ⎞⎟⎜= − ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠
O  
La position du centre S  du disque équivalent est donnée par : 
(4.13) 3 1
2 2
x M
r Nr
± = −S O  
Une condition supplémentaire est imposée pour éviter le développement de très petites aires de 
contact : 
(4.14) 1 2, 0.1r r r≥  
Les déplacements de la fondation sont déterminés au moyen des impédances de la fondation, qui 
sont exprimées comme fonctions des rayons fictifs 1 2,r r . Une procédure itérative est abordée 
lorsque le seuil d’initiation du décollement est dépassé. L’intégration est effectuée dans le 
domaine temporel. 
Même si l’intérêt de la méthode de Wolf est limité par rapport au développement du 
macroélément, puisque la méthode se réfère à un sol élastique, elle fournit un exemple clair de 
description phénoménologique du phénomène de décollement. Le changement de la géométrie du 
système est décrit par les rayons et la position du centre des disques équivalents pour chaque degré 
de liberté.  
4.1.5 Le macroélément de Crémer (2001) 
Le macroélément de Crémer (2001) constitue le travail précurseur pour l’étude présente. Crémer a 
présenté le premier modèle de macroélément pour l’analyse de l’interaction dynamique sol-
structure, où le comportement non-linéaire au niveau de la fondation est décrit par un modèle de 
plasticité en couplage avec un modèle de décollement. Ainsi, l’incrément des déplacements totaux 
du système est écrit (en termes de paramètres cinématiques généralisés) : 
(4.15) tot el pl decq q q q= + +? ? ? ?  
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Les trois termes dans (4.15) représentent les incréments des déplacements élastiques, des 
déplacements plastiques et des déplacements dus au décollement.  
Le modèle a été développé pour la configuration d’une semelle filante sur la surface d’un sol 
purement cohérent sans résistance à la traction. On en donne les éléments principaux. 
a. Paramètres de chargement généralisés – paramètres cinématiques correspondants 
(4.16) 
( ) ( )
( ) ( )
max
1
, , , , /
1
, , , ,
N V M
N V M z x
Q Q Q Q N V M B
N
q q q q u u B
B
θ
= =
= =
 
b. Modèle de plasticité 
Un modèle d’écrouissage isotrope et cinématique a été adopté. 
b.1 Surface ultime 
(4.17) ( ) ( ) ( )
2 2
1 0
1 1
V M
d fc e
N N N N
Q Q
f Q
aQ Q bQ Q
⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎟ ⎟⎜ ⎜= + − =⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟− −⎝ ⎠ ⎝ ⎠
 
L’expression donne la forme habituelle de « ballon de rugby » pour la surface ultime.  
b.2 Surfaces de charge 
Lors de la phase d’initialisation du poids propre sous la gravité, la surface de charge se réduit à un 
segment de droite le long de l’axe NQ . Sous un chargement quelconque, la surface de charge est 
entraînée par le point de forces Q . Pendant ce temps, le point P  de la surface sur l’axe NQ  se 
déplace de telle façon que lorsque le point Q atteint la surface de rupture, le point P  atteint 
simultanément le point extrême de la surface de rupture, comme représenté sur la Figure 4.7.  
 
  
(a) (b) 
Figure 4.7- Évolution de la surface de charge dans le macroélément de Crémer (2001) : a) Plan NVQ Q− , 
déplacement du point P le long de l’axe  NQ  et b) Plan MVQ Q− . 
  
b.3 Loi d’écoulement 
Un potentiel non-associé est introduit afin de modéliser correctement l’évolution des 
déplacements plastiques. Il s’agit d’un ellipsoïde centré à l’origine des axes ( ), ,N V MQ Q Q .  
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c. Modèle de décollement 
Crémer introduit la quantité auxiliaire δ , qui désigne le pourcentage de l’aire de la semelle qui est 
décollée, comme représenté sur la Figure 4.8(b). C’est par rapport à cette quantité que le modèle 
de décollement est formulé. 
NOTE.  Crémer introduit l’hypothèse suivante : pour des sols d’une certaine épaisseur, la force 
horizontale ne met en évidence aucune influence sur le décollement. Le modèle est alors élaboré 
dans le plan ( ),M N  pour V  donné. 
 
 
(a) (b) 
Figure 4.8 – (a) Loi d’écoulement non-associée dans le macroélément de Crémer (2001) et (b) Définition 
de la quantité δ  
 
c.1 Sol élastique 
Le cas d’un sol purement élastique est initialement examiné. Le modèle est formulé à partir d’un 
grand nombre de simulations éléments finis.   
Avant l’apparition de décollement, la relation entre le moment sur la semelle et la rotation de la 
semelle est linéaire :  
(4.18) 0pourM K MMθθθ= <  
Au moment d’initiation du décollement :  
(4.19) 0 0 0M M M Kθθθ= ⇒ =  
Dans (4.18) et (4.19), 0M  est le moment pour lequel le décollement est initié et 0θ  est la rotation 
correspondante à 0M . Pendant le décollement la relation M θ−  est approximée par la relation 
suivante (cf. δ  indiqué sur la Figure 4.8) : 
(4.20) 
0
0
0
0
2
, pour
1
M
M
MM
θ
θ
θθ δ
⎧⎪⎪ = −⎪⎪⎪ >⎨⎪⎪ =⎪⎪ −⎪⎩
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Les relations (4.18) - (4.20) permettent le calcul de la rotation decθ  et du déplacement vertical deczu  
du centre de la semelle dus au décollement. Pour decθ , on pose dec elθ θ θ= − , avec el /M Kθθθ = . 
À l’aide de (4.20), on trouve : 
(4.21) 
2
dec
0 1
δθ θ δ= −  
Pour le déplacement vertical deczu  on note que : 
decd d
2z
B
u
δ θ= −  
En intégrant de 0θ  à θ , on obtient : 
(4.22) ( )
0
0dec decd ln 1
2 1z z
B
u u
θ
θ
θ δ δδ
⎡ ⎤= = − + −⎢ ⎥⎢ ⎥−⎣ ⎦∫  
Les relations (4.20) et (4.22) sont comparées avec des résultats par des analyses éléments finis sur 
la Figure 4.9. 
 
  
(a)   (b) 
Figure 4.9 – Décollement sur sol élastique, Crémer (2001). Comparaison entre relations proposées et 
résultats obtenus au moyen d’analyses éléments finis : a) Relation M θ− et b) Relation zM u− . 
 
c.2  Couplage plasticité-décollement 
Le couplage entre le décollement et la plasticité comme introduit dans le modèle de Crémer est 
décrit sur la Figure 4.10. Considérons que pendant un processus de chargement, NQ  reste constant 
et MQ  suit le trajet suivant : 
- O A B→ →  : Phase de premier chargement. Le décollement commence au delà du point 
A , pour la valeur 0MQ , et δ  augmente avec une pente constante et égale à 1/4  (cf. Figure 4.10(b)). 
En parallèle, la surface de charge évolue jusqu’au point B . 
-  B C O→ →  : Phase de déchargement : δ  est réduit avec une pente plus raide et égale à 
/4η  jusqu’à la reprise de contact parfait en point C . La surface de charge reste inchangée.  
-  O C B D→ → →  : Phase de rechargement : le décollement est initié en point C , à une 
valeur 1 0M MQ Q< . Cet écart représente le phénomène résiduel dans le mécanisme du décollement 
dû à son couplage avec la plasticité. À partir du point B  on reprend le premier chargement. La 
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surface de charge est augmentée jusqu’à la rupture. Le pourcentage de décollement δ  augmente 
jusqu’à une valeur max 1.δ <  Cette valeur correspond au décollement observé au moment exact de 
la rupture. 
 
 
(a) (b) 
Figure 4.10 –Évolution du décollement en fonction de /M N dans le modèle de Crémer (2001) et 
couplage plasticité – décollement : a) Espace de paramètres de chargement et b) Relation MQ δ−  
 
d. Commentaire sur le modèle de Crémer 
d.1 Le macroélément de Crémer a été validé pour des chargements de type cyclique et 
sismique. Des analyses éléments finis (chargements cyclique et sismique) ont été utilisées, ainsi 
que les résultats expérimentaux issus du projet CAMUS IV (chargement sismique). Crémer (2001) 
présente un grand nombre de diagrammes pour la comparaison du macroélément avec des 
méthodes différentes. La performance du modèle est très satisfaisante surtout par rapport à des 
valeurs modérées de la force verticale, ce qui correspond à une fondation bien dimensionnée. Par 
contre, les résultats ne sont pas aussi bons pour un comportement fortement plastique. Cela est 
attribué au modèle de plasticité choisi, qui prédit une réponse purement élastique lors des phases 
de déchargement – rechargement. De ce point de vue, une formulation de type plasticité de surface 
d’appui, dans le cadre de l’hypoplasticité, serait plus adaptée, comme le note Crémer, puisqu’elle 
permettrait au modèle de développer de la plasticité à l’intérieur de la surface de charge.  
d.2 Du point de vue du traitement numérique, la formulation du modèle est plutôt adaptée pour 
une résolution du problème sous une combinaison d’efforts donnés. Par contre, la formulation 
d’un schéma de résolution régi par les déplacements (nécessaire pour l’introduction du modèle 
dans un code éléments finis) est très compliquée et totalement implicite. On est obligé de faire une 
prédiction de l’incrément des déplacements totaux du système ainsi que de son partitionnement en 
composantes élastique, plastique et de décollement. Pour remédier à ce problème Crémer propose 
dans les améliorations perspectives de son macroélément, une reformulation du modèle selon la 
théorie du multi-mécanisme (Koiter, 1960, Mandel, 1965), permettant une résolution simultanée 
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des deux mécanismes avec des algorithmes disponibles très performants, comme l’algorithme 
développé par Prévost & Keane (1990).    
d.3 Le modèle de décollement a été basé sur la quantité auxiliaire δ , représentant le 
pourcentage de largeur décollée. L’introduction de cette quantité est très convenable pour la 
géométrie d’une semelle filante (problème plan). Par contre, son extension à des configurations 
tridimensionnelles exigerait l’adoption d’hypothèses supplémentaires par rapport à la forme de la 
zone de contact (eg. disque équivalent etc). 
d.4 Comme le note Crémer, la nécessité d’une loi d’écoulement non-associée est 
particulièrement évidente pour des chargements situés dans la zone des faibles valeurs de la 
force verticale. Dans cette zone, la composante alignée avec NQ  de la normale extérieure à la 
surface de charge pointe toujours dans le sens des NQ  décroissants. Cela est représenté sur la 
Figure 4.8(a). Il en résulte que, par l’adoption d’une loi associée, même si NQ  augmente, les 
déplacements plastiques diminuent (la fondation se soulève), ce qui est bien sûr contraire au bon 
sens. Néanmoins, la sélection d’une loi d’écoulement non-associée introduit une contradiction 
avec le modèle de comportement du sol de fondation, qui obéit au critère de Tresca sous-
entendant une loi d’écoulement associée. Cela peut être compris pour les forces verticales élevées 
où le mécanisme de décollement ne se produit pas ; la réponse du système y est régie entièrement 
par le mécanisme plastique, qui est gouverné par le comportement du sol de fondation. Si le sol 
obéit à une loi associée, le macroélément doit lui obéir aussi. Dans les régions avec fort 
décollement cette interprétation n’est pas évidente, puisque la surface ultime adoptée, 
contient/décrit également le phénomène de décollement. Cela soulève une deuxième question : le 
mécanisme de décollement est incorporé dans un contexte de plasticité (surface de charge → 
surface ultime), même s’il est de nature différente, c’est-à-dire réversible et non dissipatif.       
Les remarques d.1 – d.4 ont servi, entre autres, comme motivation pour les développements 
abordés dans la suite. 
4.1.6 Modèles de macroéléments divers 
4.1.6.1 Considérations thermodynamiques 
On a vu qu’un modèle de macroélément s’inscrit essentiellement dans le cadre de la théorie de 
plasticité, au moins pour ce qui est de la description du comportement irréversible du sol de 
fondation. Il est alors nécessaire de vérifier sa cohérence du point de vue thermodynamique, c’est-
à-dire de vérifier que le modèle ne viole pas la première (conservation de l’énergie du système) et 
la deuxième (dissipation toujours positive) loi de la Thermodynamique. Dans ce contexte, la 
théorie d’hyperplasticité1 a été développée ; son idée centrale est la dérivation de la loi de 
comportement élastoplastique à partir de la connaissance du potentiel énergétique du système et de 
                                                 
 
1 Le terme hyperplasticité a été proposé comme correspondant au terme d’hyperélasticité, où la loi de 
comportement élastique est dérivée à partir d’une fonction scalaire qui représente le potentiel énergétique de 
déformation. La théorie a été lancée par les travaux de « l’école française » et la définition du matériau standard 
généralisé (cf.  Halphen & Nguyen, 1975).  Houlsby & Puzrin (2006) ont récemment présenté une synthèse des travaux 
antérieurs sur les principes de la théorie d’hyperplasticité avec un grand nombre d’applications à la modélisation des 
géomatériaux. 
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sa fonction de dissipation, assurant ainsi sa cohérence thermodynamique. Une application de cette 
approche dans la modélisation par macroélément a été présentée initialement par Le Pape et al. 
(1999) et Le Pape & Sieffert (2001). Le problème d’une semelle filante sur un sol frottant et 
soumise à des sollicitations sismiques a été traité. L’énergie libre de Gibbs (forme du potentiel 
énergétique du système) ainsi que sa fonction de dissipation ont été définies de manière que : 
a. Elles soient cohérentes par rapport aux lois de la thermodynamique. 
b. Elles reproduisent essentiellement la surface ultime et la loi d’écrouissage proposé par 
Nova & Montrasio (1991) avec une loi d’écoulement non-associée (le potentiel 
plastique est un ellipsoïde centré à l’origine, comme dans le modèle de Crémer). 
L’ajout d’une partie visqueuse est aussi proposé pour la description de l’amortissement 
radiatif du système, nécessaire dans le traitement de chargements sismiques. 
Il s’agit alors d’un modèle de plasticité avec écrouissage isotrope et une loi d’écoulement non-
associée. La décharge s’effectue suivant la raideur élastique initiale, supposée constante. La partie 
visqueuse du comportement est régie par une matrice d’amortissement constante aussi. Ainsi, en 
l’absence de la partie plastique, le modèle permet de retrouver les impédances dynamiques de la 
fondation (en l’absence de toute dépendance fréquentielle).      
4.1.6.2 Développements dans le contexte de l’industrie off-shore 
On a vu que, outre les applications du génie parasismique, la conception des fondations pour 
l’industrie off-shore est le deuxième domaine d’applications pour le concept du macroélément 
pour les fondations superficielles. La technique de « swipe test » a été amplement utilisée et 
plusieurs travaux ont été effectués pour différents types de sols et de configurations. En parallèle, 
il y a eu un effort pour exploiter le volume important de données expérimentales en formulant des 
modèles de macroéléments pour faciliter le processus de conception. On note que le problème de 
conception de fondations off-shore est en général moins compliqué que le problème sismique ; il 
s’agit, en fait, d’une conception sous un chargement cyclique généralisé. Ainsi, Gottardi et al. 
(1999) et Houlsby & Cassidy (2002) présentent deux modèles de macroéléments pour le 
comportement de semelles sur sable et Martin & Houlsby (2001) pour des semelles sur argile. Les 
modèles insistent surtout sur les particularités des fondations off-shore : profondeur 
d’encastrement, forme circulaire (« spud-can footings ») et sur une description très détaillée de la 
surface ultime. Par exemple, ils introduisent des surfaces ultimes qui ne sont pas symétriques dans 
le plan M V− . Ces surfaces ont la forme générale : 
(4.23) 
1 22 2 2 2
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β⎛ ⎞ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎛ ⎞ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎟ ⎟ ⎟ ⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜ ⎜ ⎜ ⎜= + − − − =⎟ ⎟ ⎟ ⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜ ⎜ ⎜ ⎜⎟ ⎟ ⎟ ⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜ ⎜ ⎜ ⎜⎝ ⎠ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠⎝ ⎠ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠ , 
avec : max0 0M m DN= , max0 0V v N= , 1 2
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++=  
Les quantités 0 0 1 2 1 2, , , , ,m v e e β β  sont des paramètres numériques et le terme ( )( )0 0/ /2 M M V Ve  
traduit le fait de l’absence de symétrie par rapport à V±  et M± . Les lois d’écoulement sont 
modifiées respectivement. Une extension de l’expression générique (4.23) dans le cas de 
chargements purement tridimensionnels (six degrés de liberté) a été proposée par Bienen et al. 
(2006).  
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4.1.6.3 Développements récents 
Enrichissement de la géométrie 
Plus récemment Cassidy et al. (2004) ont présenté une synthèse des modèles de plasticité utilisés 
dans l’industrie off-shore pour la description du comportement global des fondations, ainsi qu’une 
extension dans des configurations purement tridimensionnelles, avec la prise en compte des six 
degrés de liberté de la fondation (vue comme bloc rigide) : trois déplacements et trois rotations (le 
modèle inclut aussi la torsion). L’expression générique (4.23) a été étendue en supposant qu’il n’y 
a pas de couplage entre directions horizontales perpendiculaires. De manière similaire, Grange et 
al. (2006) ont ré-ecrit le macroélément de Crémer pour une configuration tridimensionnelle ; ils 
ont présenté un modèle pour une semelle circulaire avec cinq degrés de liberté (ils ont pas pris en 
compte la torsion). Il s’agit du modèle de plasticité utilisé dans le macroélément de Crémer 
(plasticité avec écrouissage isotrope et cinématique), écrit pour cinq (au lieu de trois) paramètres 
généralisés comportant : la force verticale, deux forces horizontales et deux moments autant de 
deux directions perpendiculaires. Par contre, le macroélément de Grange et al. ne contient pas de 
modèle pour le décollement. Une raison pour cela est le fait que le modèle de décollement formulé 
par Crémer fait appel à la quantité auxiliaire δ , dont l’interprétation n’est possible que pour une 
configuration plane. Le modèle a été incorporé dans le code éléments finis FedeasLab (Filippou & 
Constandinides, 2004). 
Modèles basés sur l’hypothèse de découplage de Winkler 
Une approche différente a été proposée par Houlsby et al. (2005) et Einav & Cassidy (2005). Ils 
ont utilisé le formalisme de la théorie d’hyperplasticité afin d’examiner le potentiel de 
modélisation du comportement global d’une fondation superficielle en adoptant l’hypothèse des 
ressorts découplés de Winkler.  
Le modèle  proposé se place entre la catégorie « modèles de forces résultantes - macroéléments » 
et « modèles complets – éléments finis ». L’idée de base est de définir une surface de charge en 
termes des contraintes normales et tangentielles ( , )σ τ  pour chaque point de l’interface sol – 
fondation. C’est une généralisation de la notion de ressorts de Winkler qui définit un modèle local 
en tout point de l’interface. Cette idée est représentée sur la Figure 4.11(a). Le comportement 
global de la fondation peut être obtenu par intégration du comportement de chaque point sur toute 
l’interface. L’hypothèse principale du modèle est qu’il n’y a pas de couplage contraintes–
déplacements entre deux points voisins sur l’interface sol – fondation. Par l’introduction des non-
linéarités dans les modèles locaux, on peut partiellement contourner les limitations induites par 
cette hypothèse. Le grand avantage de cette hypothèse est qu’elle permet d’obtenir le 
comportement global de la fondation analytiquement. C’est une méthode qui a été amplement 
utilisée pour les pieux (cf. Fleming et al. 1985, Gerolymos & Gazetas, 2005, Beltrami et al., 
2006).  
L’élément novateur de la méthode proposée consiste à utiliser le formalisme de la théorie de 
l’hyperplasticité pour l’écriture des modèles locaux du système. Ainsi la cohérence 
thermodynamique des modèles locaux assure également la cohérence thermodynamique globale. 
La configuration examinée concerne une semelle qui repose sur la surface d’un sol cohérent. 
L’interface sol-fondation est considérée purement frottante. Le modèle local proposé est 
représenté sur la Figure 4.11(b). Ce modèle est dérivé entièrement à partir de la définition de 
l’énergie libre de Gibbs et de la fonction de dissipation du système. Il comporte une surface de 
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charge elliptique avec une loi d’écoulement associée (correspondant au comportement plastique 
du sol) et une surface de charge conique avec une loi d’écoulement non-associée, qui reproduit le 
comportement de l’interface, le décollement y étant inclus. Les surfaces de charges sont fixées 
dans l’espace de ( , )σ τ , c’est-à-dire il n’y a pas d’écrouissage. Einav & Cassidy (2005) ont 
présenté une variante de cette méthodologie où le modèle local est un modèle de plasticité avancé 
(évolution de la surface de charge).  
 
  
(a) (b) 
Figure 4.11 – Généralisation du concept de ressorts de Winker (Houlsby et al., 2005) : (a) Considération 
de modèles locaux en chaque point de l’interface sol-fondation et (b) Modèle local proposé pour chaque 
point.  
 
L’intégration du modèle local est présentée dans Houlsby et al. (2005) pour une semelle filante et 
une semelle circulaire. La procédure est basée sur la rigidité parfaite de la semelle.  
Le modèle reproduit de manière satisfaisante le comportement cyclique de la semelle même avec 
un modèle local sans écrouissage, comme il est présenté sur la Figure 4.12. La méthode proposée 
offre l’avantage de l’obtention du comportement global de la fondation analytiquement et dans un 
cadre cohérent du point de vue thermodynamique. Il y a néanmoins plusieurs limitations liées à 
l’hypothèse de découplage de Winkler : 
i. On ne peut pas calibrer le modèle pour satisfaire les conditions imposées par la force 
verticale et par le moment simultanément. Tel est le cas, tant pour les paramètres qui gouvernent le 
comportement élastique que pour les paramètres qui gouvernent le modèle plastique. Si par 
exemple, on essaie de calibrer les paramètres élastiques des modèles locaux afin d’obtenir la 
raideur élastique globale pour le déplacement vertical zzK , on obtient un écart important par 
rapport à la raideur globale rotationnelle Kθθ .  Il en est de même pour la capacité portante. On ne 
peut pas alors être cohérent simultanément (par rapport au comportement global) pour les 
couples : force verticale – moment ou pour le couple : force horizontale – torsion.  
ii. Le modèle a été développé pour des chargements quasi-statiques. On peut anticiper que le 
problème en (i) subsistera pour l’amortissement radiatif lors de la généralisation pour des 
chargements sismiques.  
iii. La courbe force verticale – déplacement vertical en chargement – déchargement n’est pas 
réaliste, comme il est présenté sur la Figure 4.13, où on note une diminution très importante de la 
tangente à la courbe dans la phase de déchargement. La courbe rotation – déplacement vertical en 
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chargement cyclique n’est réaliste non plus (cf. Figure 4.12(d)). Même si le modèle décrit une 
courbe moment – rotation avec l’allure S, caractéristique de la présence de décollement, il ne peut 
pas décrire le soulèvement de la semelle. Par contre, il prédit un tassement continu.    
iv. Le modèle ne permet pas l’introduction de couplage élastique entre le moment et la force 
horizontale. 
On voit alors que l’adoption de l’hypothèse de ressorts découplés peut conduire à des modèles 
compacts. Néanmoins, elle entraîne un nombre de limitations importantes par rapport au 
comportement global réel de la fondation. 
 
  
(a) (b) 
  
(c) (d) 
Figure 4.12 – Comportement cyclique d’une semelle filante selon la méthode de ressorts de Winkler 
généralisés ; (a) Force horizontal – déplacement horizontal, (b) Moment – rotation, (c) Déplacement 
horizontal – déplacement vertical et (d) Déplacement vertical – rotation. 
   
 
Figure 4.13 – Courbe force verticale – déplacement vertical (Houlsby et al., 2005). 
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4.1.6.4 Le macroélément dans d’autres problèmes du génie civil et géotechnique 
En achevant ce bref exposé sur les modèles existants de macroéléments, on peut noter que le 
concept de macroélément apparaît dans d’autres problèmes du génie civil et géotechnique. Ce type 
de démarche a été déjà utilisé en mécanique des structures afin de développer des modèles 
globaux de liaisons internes de structure (voir par exemple Miramontes (1996) et Davenne (1998) 
pour les assemblages semi-rigides en béton armé, Fléjou (1993) pour les assemblages métaliques 
et Grange et al. (2006) pour une application du macroélément, développé pour une fondation avec 
peu de modifications, dans le cas d’amortisseurs sismiques de structures ou d’isolateurs). Dans le 
domaine du génie géotechnique, Muir Wood & Kalasin (2004) ont présenté un macroélément pour 
le comportement dynamique d’un mur de soutènement. Le modèle a été obtenu analytiquement 
par la considération d’un modèle local élastique – parfaitement plastique en chaque point de 
l’interface mur – sol. Le modèle a été utilisé pour l’analyse du mur de soutènement sous 
chargements sismiques. On note finalement qu’un chapitre entier est consacré à la modélisation 
par macroélément dans l’ouvrage récemment paru de Muir Wood (2004).      
Le Tableau 4.1 récapitule les travaux principaux sur la modélisation du comportement global des 
fondations superficielles par macroélément. 
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Tableau 4.1 – Récapitulatif des travaux principaux sur le macroélément 
Référence Ans Configuration Description 
Nova & 
Montrasio 1991 
Semelle filante sur sol purement 
frottant 
Modèle de plasticité avec écrouissage isotrope et loi d’écoulement 
non-associée. Application aux chargements quasi-statiques 
monotones 
Paolucci 1997 Semelle filante sur sol purement frottant 
Modèle de plasticité parfaite et loi d’écoulement non-associée. 
Applications aux chargements sismiques. Superstructure simple et 
analyses paramétriques. 
Pedretti 1998 Semelle filante sur sol purement frottant 
Description du comportement cyclique par modèle hypoplastique. 
Prise en compte du décollement par réduction de la raideur 
élastique. Applications aux chargements quasi-statiques cycliques 
Gottardi et al. 1999 Semelle circulaire sur sol purement frottant 
Modèle de plasticité avec écrouissage isotrope. Description 
détaillée de la surface de charge par « swipe tests ». Applications 
aux chargements quasi-statiques monotones. 
Le Pape et al. 
Le Pape & 
Sieffert 
1999 
2001 
Semelle filante sur sol purement 
frottant 
Modèle élastoplastique dérivé par la fonction de l’énergie libre et la 
fonction de dissipation du système. Surface de charge en forme de 
« ballon de rugby » et potentiel plastique en forme d’ellipsoïde. 
Applications aux chargements sismiques 
Crémer et al. 2001 
Semelle filante sur sol purement 
cohérent sans résistance à la 
traction 
Modèle de plasticité avancé (écrouissage isotrope et cinématique) 
couplé avec un modèle de décollement. Applications aux 
chargements sismiques  
Martin & Houlsby 2001 Semelle circulaire sur sol cohérent 
Modèle de plasticité avec écrouissage isotrope et loi d’écoulement 
non-associée. Description détaillée de la surface de charge par 
« swipe tests ». Applications aux chargements quasi-statiques 
monotones. 
Houlsby & 
Calssidy 2002 
Semelle circulaire sur sol purement 
frottant 
Modèle de plasticité avec écrouissage isotrope et loi d’écoulement 
non-associée. Description détaillée de la surface de charge par 
« swipe tests ». Applications aux chargements quasi-statiques 
monotones. 
Di Prisco et al. 2003 Semelle filante sur sol frottant Description du comportement cyclique par modèle hypoplastique. Applications aux chargements quasi-statiques cycliques 
Cassidy et al. 2004 Semelle circulaire sur sol cohérent ou frottant 
Extension à une configuration tridimensionnelle complète. 
Applications aux fondations off-shore sous chargements quasi-
statiques monotones  
Muir Wood & 
Kalasin 2004 Mur de soutènement 
Modèle obtenu par intégration de modèle local simplifié. Hypothèse 
de Winkler. Applications aux chargements sismiques. 
Houlsby et al. 2005 Semelle filante ou circulaire sur sol cohérent et interface frottante 
Ressorts de Winkler découplés. Formalise d’hyperplastictité, 
cohérence thermodynamique. Applications aux chargements quasi-
statiques cycliques.  
Einav & Cassidy 2005 Semelle filante sur sol cohérent et interface frottante 
Ressorts de Winkler découplés. Modèle local avancé (évolution de 
la surface de charge). Formalisme d’hyperplastictité. Applications 
aux chargements quasi-statiques cycliques.  
Grange et al. 2006 Semelle circulaire sur sol cohérent Extension du modèle de plasticité de Crémer dans une configuration tridimensionnelle. Pas de modèle de décollement.  
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4.2 Présentation du modèle de macroélément 
4.2.1 Cadre général  
On propose dans ce paragraphe une nouvelle formulation de macroélément pour la description du 
comportement global d’une fondation superficielle sous chargements sismiques. Tout d’abord on 
précise le cadre général pour notre modèle : 
i. Géométrie. Le modèle que l’on présente se réfère à une semelle circulaire de diamètre 
2D r=  reposant à la surface du sol.  
ii. Paramètres de chargement. Le chargement appliqué met en évidence les caractéristiques 
du §2.4.3.1. On suppose alors, que la force horizontale et le moment sur la semelle proviennent de 
l’excitation inertielle d’une structure à un degré de liberté lors d’une sollicitation sismique. Ainsi, 
le pseudo-vecteur du moment est perpendiculaire au vecteur de la force horizontale. Les 
paramètres de chargement et les paramètres cinématiques correspondants sont représentés sur la 
Figure 4.14.  
 
 
Figure 4.14 – Paramètres de chargement et paramètres cinématiques correspondants.  
 
Les paramètres de chargement sont assemblés dans le vecteur de chargement Q . Afin de faciliter 
la présentation et le traitement du problème, on introduit le schéma de normalisation des 
paramètres de chargement suivant :  
(4.24) 
max
max
max
/
/
/
N
V
M y
x
N NQ
Q Q V N
Q M DN
⎡ ⎤⎡ ⎤ ⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥= = ⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦ ⎣ ⎦
  
On utilise les indices , ,N V M  pour les paramètres de chargement normalisés qui correspondent à 
la force verticale, la force horizontale et le moment respectivement.  La quantité maxN  représente 
la force verticale maximale supportée par la semelle. 
De manière similaire, on assemble les paramètres cinématiques correspondants dans le vecteur q  
et on les normalise selon le schéma suivant: 
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On note que le travail des paramètres normalisés est écrit : 
(4.26) 
( )
( ) prototype
max max
,
1 1
i i
z x x y y
Q q Q q Qq
Nu V u M
N D N D
θ
= ⋅ = =
+ + =  
W
W
 
On peut interpréter l’introduction des schémas de normalisation (4.24) et (4.25) comme une 
normalisation du travail des efforts extérieurs prototypeW  du système global par la quantité fixée 
maxN D . 
Avant d’aborder la description du macroélément proposé, il est nécessaire de préciser quelques 
caractéristiques des configurations couvertes par notre modèle. Ces caractéristiques concernent le 
comportement du sol et de l’interface sol-fondation.  
iii. Comportement du sol. En ce qui concerne la résistance du sol de fondation on suppose que 
celui-ci est purement cohérent et obéit au critère de Tresca (avec ou sans résistance à la traction). 
Ce choix est en accord avec les considérations présentées dans le Chapitre 2 et reste valable pour 
les sols sans cohésion saturés en comportement non drainé. On note que les sollicitations 
sismiques, de durée  très courte en général (de l’ordre de quelques secondes), justifient 
parfaitement le choix d’un comportement non drainé pour un sol saturé. De plus, on introduit pour 
la première fois une hypothèse concernant la loi de comportement du sol, c’est-à-dire la relation 
contraintes-déformations ; on suppose que le sol est muni d’une loi de comportement 
élastoplastique associée. Le comportement du sol est alors irréversible et dissipatif, la source de 
déplacements résiduels au niveau de la fondation, que l’on va tenter de décrire avec le 
macroélément. Le cas d’un sol frottant mettant en évidence un comportement non-associé n’est 
pas couvert par le présent modèle.  
iv. Comportement de l’interface. La caractéristique essentielle supposée pour l’interface sol-
fondation est de ne pas être résistante en traction. On peut décrire ce type de comportement par la 
condition de complémentarité suivante : 
(4.27)  0, 0 et 0,σ ζ σζ≤ ≤ =  
où σ est l’effort normal exercé sur l’interface et ζ  la distance sol-fondation lors du décollement. 
Si 0σ <  (efforts positifs en traction) on a 0ζ =  et aucun décollement ne se produit. Si 0ζ <  
(suivant les signes de la Figure 4.14) on obtient 0σ = . Parmi les critères de résistance habituels 
qui satisfont cette condition, on note : le critère de Tresca sans résistance à la traction, le critère de 
Coulomb purement frottant, l’interface parfaitement rugueuse etc.  
4.2.2 L’idée principale du modèle 
L’objectif du modèle proposé est de décrire les deux sources de non-linéarité du système sol-
fondation, à savoir la non-linéarité matérielle dû au comportement irréversible du sol ainsi que la 
non-linéarité géométrique due au décollement. Le modèle comportera en couplage ces deux 
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sources de non-linéarité différentes, mais on souhaite que leur caractère distinct soit reflété dans la 
structure du macroélément.  
Notre première remarque concerne la surface ultime du système, telle qu’introduite par les 
modèles de macroéléments antérieurs et surtout telle que déterminée au moyen du Calcul à la 
Rupture dans le Chapitre 2. Il s’agit de la surface caractéristique en forme « de ballon de rugby », 
où l’origine des axes ( 0, 0, 0)N V M= = =  se trouve sur la frontière de la surface. Cette forme 
particulière est due au fait que la détermination de la surface est effectuée avec la prise en compte 
du décollement. Cela est clair en examinant les mécanismes virtuels de rupture que l’on a 
construits au Chapitre 2 : il s’agit de mécanismes en rotation sans ou avec décollement. On a donc 
une surface ultime qui contient / décrit simultanément les deux mécanismes. On note que cela est 
possible dans le contexte du Calcul à la Rupture, qui utilise uniquement la connaissance du 
domaine de résistance du matériau constitutif, sans aucune référence à l’origine de cette résistance 
au moyen d’une loi de comportement. En revanche, on peut dire que la surface ultime, établie au 
moyen du Calcul à la Rupture, ne contient pas d’informations concernant les éléments de la loi de 
comportement lors de la rupture (eg. déplacements plastiques, loi d’écoulement associée, non-
associée etc.). Il est donc clair que la sélection de la surface ultime comme une surface de charge 
pour un modèle de plasticité ne peut pas être justifiée, surtout lorsque la surface ultime contient 
des modes de ruptures autres que la plasticité du sol (ici, le décollement). On note aussi que la 
sélection de la surface ultime en forme de « ballon de rugby » comme fonction de charge met en 
évidence plusieurs difficultés par rapport à la formulation d’un modèle de plasticité. Par exemple, 
Crémer a été obligée d’introduire une loi d’écoulement ad hoc non-associée, alors que Di Prisco et 
al. (2003a) ont été obligés de formuler un modèle hypoplastique très compliqué (cf. Figure 4.2) à 
cause du fait que l’origine des axes n’est pas contenue à l’intérieur de la surface de charge mais se 
trouve sur sa frontière.   
Notre deuxième remarque concerne le mécanisme de la non-linéarité matérielle due au 
comportement irréversible du sol. Supposons que nous ayons éliminé la possibilité de décollement 
dans notre système, de manière que la seule non-linéarité soit liée au comportement 
élastoplastique du sol. Alors, le modèle de plasticité introduit dans le macroélément doit refléter 
les caractéristiques essentielles du modèle élastoplastique du sol sous-jacent. On note surtout que 
la loi d’écoulement du modèle local (sol) doit être préservée dans le passage au macroélément, 
toujours dans l’hypothèse d’absence du décollement.   
On considère finalement le phénomène de décollement et on examine son caractère opposé à celui 
du mécanisme de plasticité. Il s’agit essentiellement d’un processus non dissipatif et réversible, et 
c’est effectivement cette caractéristique que nous voulons décrire dans les applications du 
macroélément au contexte du génie parasismique. On peut comprendre le caractère non dissipatif 
du décollement par la condition (4.27) : lors du décollement 0 0ζ σ> ⇒ =  et le travail effectué 
par σ  est nul. On souhaite incorporer cet élément dans la structure du macroélément par rapport 
aux paramètres de chargement liés à σ , c’est-à-dire N  et M . En ce point, il faut noter que le 
travail effectué par la composante tangentielle τ  sur l’interface peut être nul (eg. critère de 
Coulomb purement frottant) mais aussi non nul (eg. critère de Tresca sans résistance à la traction) 
lors du décollement, selon le critère de résistance adopté. En passant au macroélément, cette 
caractéristique (si elle existe) doit être liée au paramètre de chargement concerné, c’est-à-dire V . 
On note finalement que les mêmes remarques restent valables si le décollement provient du critère 
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de résistance du sol (parce que, comme on l’a vu au Chapitre 2, les critères du sol et de l’interface 
sont combinés sur le plan juste au dessous de la semelle). 
Le principe de base adopté pour le développement du modèle est d’abandonner l’idée que la 
surface ultime, décrivant les combinaisons maximales des paramètres de chargement, peut servir 
comme fonction de charge pour le modèle de plasticité du macroélément. Par contre, on ne 
retiendra que la vraie signification de la surface ultime, qui représente le domaine de tous les 
chargements supportables par le système. On n’utilisera pas cette surface pour la définition 
d’éléments de la loi de comportement pour le macroélément. Par contre, on va tenter de décrire les 
caractéristiques essentielles du comportement global avant écoulement plastique libre au moyen 
d’une loi de comportement particulière pour chaque phénomène, dans la structure du 
macroélément. La combinaison des différentes lois de comportement adoptées doit fournir des 
états de chargement, qui sont contenus dans ou sur (mais pas hors) la surface ultime du système. 
Comme exemples, on examine les cas suivants : 
a. Considérons une configuration de fondation où l’interface est parfaitement collée 
(adhésion parfaite) et le sol obéit au critère de Tresca classique avec une loi de comportement 
élastoplastique associée. Dans ce cas, il n’y a pas de décollement et la seule source de non-
linéarité est le comportement irréversible du sol. Dans la structure du macroélément, cet élément 
unique sera décrit par un modèle de plasticité et le macroélément ne comportera que cela. Il 
s’agira d’un modèle de plasticité associée et dans ce cas particulier on peut identifier la surface de 
charge avec la surface ultime du système. La surface ultime de cette configuration a été étudiée 
par Bransby & Randolph (1998) ou Randolph & Puzrin (2004). Elle peut être approximée par un 
ellipsoïde dans l’espace des paramètres de chargement, comme représenté sur la Figure 4.15. On 
note que cette forme de la surface de charge est apparemment beaucoup plus facile à gérer que la 
surface en forme de ballon de rugby. On peut y introduire facilement la description des éléments 
avancés, dont le comportement cyclique et les formulations des modèles hypoplastiques, 
d’écrouissage isotrope-cinématique etc. 
 
 
Figure 4.15 – Surface ultime pour un sol élastoplastique de type Tresca associé et une interface 
parfaitement collée (pas de décollement).  
 
b. Considérons maintenant la même configuration, mais avec une interface de type Coulomb 
purement frottant. L’interface permet le décollement, qui est dans ce cas purement réversible et 
non dissipatif. On peut alors représenter ses effets dans le comportement global du système (de 
manière phénoménologique) par un modèle d’élasticité non-linéaire. Il n’y a aucune raison 
cependant de changer le modèle pour la plasticité, qui reproduit le comportement du sol. On peut 
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simplement ajouter deux nouvelles surfaces afin de reproduire l’effet de l’interface dans le plan 
( , )N V  comme représenté sur la Figure 4.16(a). La structure du modèle est la même que celle 
présentée sur la Figure 4.11(b) ; il s’agit du modèle local proposé par Houlsby et al. (2005) pour 
un traitement du système sous l’hypothèse de ressorts de Winkler découplés. Dans le modèle local 
(écrit en termes de ( , )σ τ  sur l’interface), le décollement se manifeste naturellement si les ressorts 
considérés n’ont pas de résistance en traction. Dans le modèle global (écrit en termes de 
( , , )N V M ), le décollement est décrit de manière « artificielle » en introduisant un modèle 
phénoménologique d’élasticité non-linéaire, qui respecte le caractère réversible et non dissipatif du 
phénomène. On note aussi que dans ce cas, on a deux surfaces de charge : l’ellipsoïde et les deux 
branches du critère de Coulomb. L’ellipsoïde peut être un modèle associé qui retient tous les 
éléments avancés pour le traitement du comportement cyclique, alors que les deux branches du 
critère de Coulomb peuvent être munies d’une loi non-associée dans un modèle de plasticité plus 
simple (eg. plasticité parfaite). Les angles aux points d’intersection de deux surfaces peuvent être 
traité par la théorie de plasticité des multi-mécanismes (cf. Mandel, 1965). 
 
  
(a) (b) 
Figure 4.16 – Structure du macroélément pour sol de type Tresca (élastoplastique associé) avec interface 
(a) de type Coulomb et (b) de type Tresca sans résistance à la traction. 
 
c. De manière similaire, on peut traiter le cas du même type de sol avec une interface de 
Tresca sans résistance à la traction (cf. Figure 4.16(b)), cas qui a été traité au Chapitre 2. Dans le 
modèle de macroélément correspondant, on va retenir le modèle de plasticité pour le sol et le 
modèle d’élasticité non-linéaire pour la description phénoménologique de la partie non dissipative 
du décollement, c’est-à-dire dans le plan ( , )N M . La partie dissipative du décollement se 
manifeste à l’angle entre l’ellipsoïde et le critère de Tresca de l’interface sur le plan ( , )N V . Il peut 
alors être traité par la théorie des multi-mécanismes, comme dans le cas précédent. 
d. Finalement, le cas d’un sol de type Tresca sans résistance à la traction peut être traité en le 
considérant comme l’intersection du Tresca classique avec la surface tranchante. Ainsi, dans la 
structure du macroélément, on peut retenir le modèle plastique de l’ellipsoïde pour le sol, le 
modèle élastique non-linéaire pour la partie non dissipative du décollement (plan ( , )N M ) et 
ajouter les surfaces de charge nécessaires pour la partie dissipative du décollement dans le plan 
( , )N V  avec la loi d’écoulement appropriée.  
Pour ce qui est de l’influence de la force horizontale sur le modèle du décollement, on va retenir le 
commentaire de Crémer et supposer que pour des sols d’une certaine épaisseur, la force 
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horizontale n’a aucun effet sur le décollement. Cela nous permettra d’écrire notre modèle 
d’élasticité non-linéaire pour le décollement en termes des paramètres ( , )N M  sans influence de la 
force horizontale V . 
On développe dans la suite un modèle de macroélément qui comporte en série : 
 i. Un modèle de plasticité pour la description du comportement irréversible du sol de 
fondation. Le modèle va reproduire la non-linéarité d’origine matérielle du système. On va 
formuler un modèle de type hypoplastique pour un sol de type Tresca comme dans les exemples 
présentés. 
 ii. Un modèle d’élasticité non-linéaire (non dissipatif – réversible) pour la description du 
phénomène de décollement. Le modèle va reproduire la non-linéarité d’origine géométrique du 
système et sera écrit en termes de paramètres ( , )N M . 
Les deux éléments retenus sont les plus importants pour les applications du macroélément aux 
problèmes du génie parasismique. Afin de préserver la simplicité du modèle on ne traitera pas le 
cas de plusieurs surfaces de charges, ce qui exigerait une formulation et un traitement numérique 
plus compliqués (plasticité de multi-mécanismes). La structure du macroélément proposé est 
schématisée sur la Figure 4.17. 
 
 
Figure 4.17 – Structure du macroélément proposé 
 
Décomposition du taux de déplacement total 
Initialement, on introduit la décomposition du taux du vecteur de déplacements totaux en taux de 
déplacements élastiques et en taux de déplacements plastiques. Les déplacements élastiques sont 
régis par un modèle d’élasticité non-linéaire qui décrit le phénomène de décollement. On peut 
alors écrire:  
(4.28)  el plq q q= +? ? ?   
Dans (4.28), les exposants el,pl  représentent les déplacements élastiques et plastiques 
respectivement. On présente initialement le modèle de décollement et ensuite le modèle de 
plasticité. Les deux modèles sont présentés de manière indépendante. On donne finalement un 
commentaire sur leur couplage. 
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4.2.3 Non-linéarité géométrique – modèle élastique non-linéaire pour la 
description du décollement 
On définit d’abord le modèle d’élasticité, qui sera un modèle élastique non – linéaire. La non-
linéarité du modèle élastique est due au phénomène de décollement sur l’interface sol – semelle. 
On introduit tout d’abord la matrice des raideurs élastiques du système : 
(4.29) elQ q=? ?K  
ou encore : 
(4.30) 
el
el
el
N NNN NV NM
V VN VV VM V
MN MV MM MM
Q qK K K
Q K K K q
K K K qQ
⎡ ⎤ ⎡ ⎤⎡ ⎤⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥ = ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎣ ⎦ ⎣ ⎦⎣ ⎦
? ?
? ?
? ?
 
Dans (4.29), , , , ,ijK i j N V M= =K  est la matrice de rigidité élastique tangente, dont les 
éléments ne sont pas en général constants. Notre but sera de formuler un modèle pour le 
décollement de manière que les éléments , , , ,ijK i j N V M=  soient fonctions des déplacements 
généralisés élastiques du système. Il s’agit donc d’un modèle purement phénoménologique sans 
l’introduction d’aucun paramètre supplémentaire (comme le paramètre δ  du modèle de Crémer ou 
les rayons fictifs du modèle de Wolf). Ainsi, on va écrire : 
(4.31) ( )elij ijK K q=  
Variables adimensionnelles 
On va utiliser les variables adimensionnelles suivantes, qui respectent la normalisation (4.24) et 
(4.25) : 
(4.32) 
( ) ( ) ( )
( ) ( ) ( )
( ) ( ) ( )
max max max
max max max
max max max
/ / 1/
/ / 1/
1/ 1/ 1/
NN NV NM
VN VV VM
MN MV MM
D N D N N
D N D N N
N N DN
⎡ ⎤⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥= ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦
K K K
K K K
K K K
K   
Les quantités ijK  représentent les raideurs du système réel.  
Matrice K  avant l’initiation du décollement 
Avant l’initiation du décollement la réponse du système est élastique linéaire, et la matrice K  
représente les raideurs statiques des impédances de la fondation, qui sont constantes par rapport à 
elq . Pour une semelle superficielle, les termes de couplage ,ijK i j≠  peuvent être négligés1 et on 
a : 
                                                 
 
1 Bell (1991) a montré au moyen d’analyses numériques (éléments finis) que les termes de couplage ne peuvent pas 
être négligés dans le cas de configurations avec une profondeur d’encastrement importante ou dans le cas de 
semelles qui mettent en évidence une sous face non plane (eg. sous face conique des fondations off-shore). 
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(4.33) 
?
?
?
0 0
0 0
0 0
NN
VV
MM
K
K
K
⎡ ⎤⎢ ⎥⎢ ⎥= ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦
K  
Dans (4.33), ? ? ?, ,NN VV MMK K K  sont des quantités dépendant de la géométrie de la fondation et des 
paramètres élastiques du sol de fondation.  
Matrice K  lors du décollement 
En l’absence d’approximations numériques pour le décollement d’une semelle circulaire sur sol 
élastique, on va utiliser les approximations utilisées par Crémer, qui se réfèrent à une semelle 
filante en supposant que les expressions de la semelle filante peuvent être utilisées dans une 
première approximation pour une semelle circulaire sous chargement plan. En plus, on considère 
que le sol de fondation a une épaisseur suffisament grande pour que la force horizontale 
n’influence pas le comportement en décollement. Ainsi, on peut formuler le modèle en termes des 
paramètres ,N MQ Q . Puisqu’il n’y a pas de termes de couplage avant l’initiation du décollement, 
on a selon (4.33) :  
Avant décollement :  ? el,0MM MMM MqQQ Q K< ⇒ =  
Dans l’expression précédente on a défini la quantité ,0MQ  comme le moment (paramètre 
généralisé) d’initiation du décollement. Ainsi, au moment exact de l’initiation on a :  
Initiation du décollement :   
 
?
?
el
,0,0 ,0
,0el
,0
MMMM M M
M
M
MM
qQ Q Q K
Q
q
K
= ⇒ =
⇒ =
 
Si l’on connaît le moment d’initiation du décollement ,0MQ , on peut déterminer directement 
l’angle de rotation el,0Mq  pour un sol élastique. On note que ,0MQ  est fonction de la force verticale 
appliquée sur la semelle. Pour un sol élastique on a : 
Semelles filantes (Crémer, 2001) :  ? el,0 14 4
N
NNNM
Q qQ K= ± = ±  
Semelles circulaires (Wolf, 1988) : ? el,0 13 3
N
NNNM
Q qQ K= ± = ±  
Ainsi, l’angle d’initiation du décollement est écrit : 
(4.34) ? ?
el el
,0
1 1
3
NN NM
MM
qq K
K
⎛ ⎞⎟⎜= ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠  
On introduit maintenant les expressions d’approximation présentées par Crémer. Ces expressions 
sont établies pour une valeur constante de la force verticale, en augmentant l’angle de rotation elMq  
jusqu’au renversement. La condition sur la force verticale s’écrit (par (4.30)) : 
(4.35) el el 0N NN N NM MQ K q K q= + =? ? ?  
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Si l’on considère que l’élément NNK  reste constant lors du décollement on a : 
?
NN NNK K=  
Alors l’expression (4.35) donne : 
(4.36) 
? el
el
NN N
NM
M
K q
K
q
= − ??  
On note que l’hypothèse d’un NNK  constant n’est pas restrictive. Cette hypothèse traduit le fait 
que toute l’influence du décollement sur la force verticale est traduite par le terme de couplage 
NMK .  
La relation d’approximation de Crémer est écrite au moyen du paramètre auxiliaire δ  qui 
représente pour une semelle filante, le pourcentage de largeur décollée : 
(4.37) 
el
,0
el
1 M
M
q
q
δ = −  
La relation entre l’incrément du déplacement vertical et l’incrément  de la rotation est donnée par : 
(4.38) el el1
2N M
q qδ= −? ?  
En remplaçant δ  par (4.37) on obtient : 
elel
,0
el el
1
1
2
MN
M M
qq
q q
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= − −⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠
?
?  
Ainsi, la relation (4.36) devient : 
(4.39) ?
el
,0
el
1
1
2
M
NNNM
M
q
K K
q
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= −⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
De façon similaire, pour le moment on a selon (4.30): 
(4.40) el elM MN N MM MQ K q K q= +? ? ?  
La relation d’approximation elM MQ q−  proposée par Crémer est : 
(4.41) 
el
,0
,0el
,0
2 , pourMM M M
M M
qQ
Q Q
Q q
= − >  
Cette relation fournit donc : 
(4.42) ?
2el
,0
el el el
d
d
MM M
MM
M M M
qQ Q
K
q q q
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= = ⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠
?
?  
Si l’on considère que MN NMK K=  on trouve par (4.39), (4.40) et (4.42): 
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(4.43) ? ?
2 2el el
,0 ,0
el el
1
1
4
M M
NNMM MM
M M
q q
K K K
q q
⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟= + −⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎜⎝ ⎠ ⎝ ⎠  
Commentaire 
Dans les considérations précédentes nous avons utilisé les deux relations d’approximation (4.37) 
et (4.41) afin de calculer les quatre éléments inconnus ( , , , )NN NM MN MMK K K K  de la matrice de 
rigidité. Ainsi, on était obligé d’introduire deux hypothèses supplémentaires, à savoir : a) 
?
NN NNK K=  et b) MN NMK K=  afin de résoudre un système de 4 inconnues à 4 équations. On 
note ici qu’il n’y aucune condition exigeant que K  soit symétrique. Les deux hypothèses adoptées 
donnent une structure symétrique à la matrice K  qui vise à faciliter le traitement numérique du 
modèle. L’introduction des deux hypothèses ne doit pas être vue comme un défaut du modèle. Si 
l’on souhaitait éviter l’introduction de ces deux hypothèses, on serait obligé de formuler deux 
conditions supplémentaires sur les éléments de K . Une manière de faire cela serait d’enrichir les 
résultats numériques que l’on a utilisés comme données initiales du modèle (relations 
d’approximation de Crémer).  
Récapitulation du modèle élastique non-linéaire 
On forme la raideur élastique non-linéaire suivante : 
 (4.44) 
el
el
el
0
0 0
0
NN NN NM
VV VV
MN MM MM
qQ K K
qQ K
K K qQ
⎡ ⎤ ⎡ ⎤⎡ ⎤⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥ = ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥ ⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎣ ⎦ ⎣ ⎦⎣ ⎦
? ?
? ?
? ?
 
Dans (4.44) on a : 
?
NN NNK K=  
?
VV VVK K=  
?
el el
,0
el
,0 el el
,0el
0, si
1
1 , si
2
M M
NM MN M
NN M M
M
q q
K K q
K q q
q
⎧⎪ ≤⎪⎪⎪= = ⎛ ⎞⎨ ⎟⎜⎪ ⎟− >⎜⎪ ⎟⎜⎪ ⎟⎜⎝ ⎠⎪⎪⎩
 
?
? ?
el el
,0
2 2el el
,0 ,0 el el
,0el el
, si
1
1 , si
4
M MMM
MM
M M
NN M MMM
M M
K q q
K q q
K K q q
q q
⎧⎪ ≤⎪⎪⎪⎪= ⎨ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎟ ⎟⎪ ⎜ ⎜⎟ ⎟+ − >⎪ ⎜ ⎜⎟ ⎟⎪ ⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎜⎝ ⎠ ⎝ ⎠⎪⎪⎩
 
Le paramètre el ,0Mq  est, en général, fonction de la force verticale appliquée sur la semelle : 
( )el ,0M Nq f Q=  
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4.2.4 Non-linéarité matérielle – modèle de plasticité 
On présente dans ce paragraphe, le modèle de plasticité incorporé dans la structure du 
macroélément. Comme l’on a dit, le modèle proposé appartient à la classe de modèles 
hypoplastiques de « surface d’appui » permettant ainsi une description satisfaisante du 
comportement du système sous chargements cycliques. Le modèle est choisi pour sa simplicité de 
formulation et sa flexibilité.  
Surface d’appui 
Suivant le raisonnement du §4.2.2, on identifie la surface d’appui BSf  du modèle avec la surface 
ultime du système sol-fondation sans aucun effet provenant du comportement de l’interface, c’est-
à-dire on considère une interface parfaitement collée. Ainsi, la surface ultime du système peut-être 
approximée par un ellipsoïde dans l’espace de paramètres de chargement généralisés, qui est 
centré à l’origine : 
(4.45) ( )
2 2
2
BS
,max ,max
1V MN
V M
Q Q
f Q Q
Q Q
⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎜≡ + + =⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎝ ⎠ ⎝ ⎠
 
On note que l’on pourrait considérer des approximations de la surface ultimes plus précises, par 
exemple, surfaces avec une excentricité dans le plan M V−  etc. Pour les applications du génie 
parasismique, une surface parfaitement symétrique (ellipsoïde) est préférable ; elle conduit à une 
expression très simple en gardant un niveau de précision largement suffisante. La surface d’appui 
est représentée sur la Figure 4.18.   
 
 
Figure 4.18 – Surface d’appui pour le modèle hypoplastique incorporé dans la structure du 
macroélément 
 
Définition du point-image. Règle radiale 
Même si l’on a identifié la surface d’appui du modèle hypoplastique avec la surface ultime du 
système, son rôle est différent : au moyen de la surface d’appui on va définir les cas de 
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chargement, déchargement et chargement neutre pour le modèle hypoplastique. De plus, la surface 
d’appui va servir à la définition de la direction et du module plastique. Cela est fait en introduisant 
avec la surface d’appui une règle qui associe chaque point à l’intérieur de la surface d’appui avec 
un point, dit point image, sur le contour de la surface d’appui. La forme d’ellipsoïde de la surface 
d’appui introduite, permet d’utiliser une règle radiale. Ainsi, pour chaque point P  à l’intérieur de 
la surface, son point image PI  est défini par la relation suivante (cf. Figure 4.18) : 
(4.46) { }BS| et 1fλ λ= ∈ ∂ ≥P PI P I  
Définition des cas de chargement, chargement neutre et déchargement      
Étant donné l’état actuel des paramètres de chargement généralisés Q , associé au point P  (cf. 
Figure 4.18) et un incrément des paramètres de chargement Q? , on peut définir les cas de 
chargement, chargement neutre et déchargement au moyen du vecteur unitaire normal n  sur la 
surface d’appui au point image PI . Le vecteur unitaire suivant la direction de l’incrément Q?  est 
donné par : 
(4.47) 1Qn Q
Q
= ??  
De façon similaire, le vecteur unitaire normal sur la surface d’appui au point image PI  est donné 
par : 
(4.48)  BS BSf fn
Q Q
⎛ ⎞⎟⎜∂ ∂⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟∂ ∂⎜ ⎟⎝ ⎠P PI I
 
Les cas de chargement, chargement neutre et déchargement sont définis par les relations 
suivantes : 
(4.49) 
0
0
0
Q
Q
Q
n n
n n
n n
⋅ >
⋅ =
⋅ <
chargement
chargement neutre
déchargement
 
Dans le cas de chargement on a le développement de déplacements plastiques. Dans le cas de 
chargement neutre et de déchargement, la réponse du système est purement élastique. 
Définition du module plastique  
Dans le cas de chargement, on introduit le module plastique généralisé H  en écrivant : 
(4.50) plQ q=? ?H  
En inversant l’équation (4.50) on obtient : 
(4.51) -1plq Q= ?? H  
On peut écrire l’inverse du module plastique 1−H  (cf. Pastor et al., 1990) dans le cas général 
(modèle associé ou non-associé) sous la forme : 
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(4.52) ( )-1 1 gn n
h
⊗=H   
Dans (4.52), h  est une fonction scalaire, alors que pour la formulation de surface d’appui, le 
vecteur n  est défini sur le point image de l’état actuel des paramètres de chargement, comme dans 
(4.48). La définition de la direction du taux des déplacements plastiques est achevée par 
l’introduction du vecteur gn . Si : 
(4.53) gn n≡ , 
le modèle est associé. Si non, le modèle est non-associé et le vecteur gn  peut être défini au moyen 
d’un potentiel plastique.  Le tenseur ( )gn n⊗  appliquée sur Q?  définit la direction de l’incrément 
des déplacements plastiques.  
Le module des déplacements plastiques est contrôlé par la quantité scalaire h . Dans la formulation 
hypoplastique de « surface d’appui », cette quantité est définie comme fonction de la distance 
entre l’état actuel de paramètres de chargement et son point image. Cette fonction est définie de 
manière que lorsque le point actuel est loin de la surface d’appui, la quantité h  est large et 
l’incrément des déplacements plastiques est faible. Au contraire, lorsque le point actuel est à la 
proximité de la surface d’appui, la quantité h  devient très petite et les déplacements plastiques 
sont très importants. Une mesure simple de la distance entre l’état actuel de paramètres de 
chargement et son point image est le paramètre positif scalaire λ , défini dans (4.46). On a alors : 
(4.54) ( )h h λ=  
L’expression (4.54) peut être calibrée par rapport à des résultats numériques et/ou expérimentaux.  
4.2.5 Paramètres du modèle. Couplage plasticité - décollement 
Les paragraphes précédents ont présenté les deux éléments de la structure du macroélément, à 
savoir, le modèle élastique non-linéaire, qui comporte la partie élastique linéaire de la réponse du 
système ainsi que le phénomène de décollement, et le modèle hypoplastique (formulation de 
« surface d’appui »), qui reproduit les déplacements permanents du système dus au comportement 
irréversible du sol de fondation. Dans ce paragraphe, on va récapituler les paramètres introduits 
dans la formulation du macroélément et on va commenter leur détermination. En parallèle, on va 
discuter la question du couplage entre les mécanismes de décollement et de plasticité.   
Paramètres initiaux 
1. Il y a un seul paramètre géométrique pour le modèle : le diamètre D  de la semelle.  
2. Pour la définition des paramètres de chargement généralisés on introduit aussi la force 
verticale maximale supportée par la semelle maxN . Le modèle se réfère à un sol purement 
cohérent, ainsi on obtient : 
- Pour un sol homogène : 
2
max 06.06 4
D
N C
π= , où 0C  est la cohésion uniforme du sol. 
- Pour un sol hétérogène : maxN  est donné par la solution de Salençon & Matar (1980). 
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Paramètres du modèle élastique non-linéaire 
3. Les paramètres ?NNK , ?VVK , ?MMK  reproduisent la partie élastique linéaire du système. Si 
le système est soumis à un chargement quasi-statique, les paramètres ?NNK , ?VVK , ?MMK  
correspondent aux raideurs statiques du système. Pour une semelle circulaire, qui repose sur la 
surface d’un milieu semi-infini élastique, isotrope et homogène, les valeurs habituellement 
utilisées sont (Sieffert & Cevaer, 1992) : 
(4.55) ? ( )
2
max
2
1
NN
D
K
N ν= −
G  
(4.56) ? ( )
2
max
4
2
VV
D
K
N ν= −
G  
(4.57) ? ( )
2
max3 1
MM
D
K
N ν= −
G  
Les expressions (4.55) - (4.57) comportent la normalisation introduite dans (4.32). G  désigne le 
module de cisaillement élastique du sol et ν , le coefficient du Poisson.  
4. Pour la description du décollement on a utilisé les expressions d’approximations proposées 
par Crémer. Le modèle est contrôlé par un seul paramètre : le paramètre cinématique élastique de 
rotation el,0Mq , qui correspond à l’initiation de décollement. Cette quantité est fonction de la force 
verticale appliquée sur la semelle. Pour un sol purement élastique, il s’agit de la relation linéaire 
(4.34). Pour un sol élastoplastique, Crémer (2001) a proposé : 
(4.58) 
?
? 2
el
,0
1
1
Nd QNN
M
MM
K
q e
d K
−⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ± ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠  
Le paramètre 1d  contrôle l’initiation du décollement sur sol élastique. Le paramètre 2d  est un 
paramètre d’approximation numérique. Pour une semelle filante, 1 24, 2.5d d= = (Crémer, 
2001). Pour une semelle circulaire 1 3d =  (Wolf, 1988) et une estimation doit être introduite pour 
le paramètre 2d  (en l’absence de résultats numériques).  
Le modèle met en évidence une flexibilité tant par rapport aux expressions d’approximation 
utilisées, qui ont conduit à la formulation de la matrice K , que par rapport à la relation (4.58), qui 
fournit la rotation élastique de l’initiation du décollement el,0Mq . En modifiant ces relations, on peut 
introduire plusieurs paramètres 1 2, ,...d d  pertinents pour le modèle de décollement. 
Paramètres du modèle hypoplastique 
5. Pour la définition de la surface d’appui on doit préciser les valeurs de ,maxVQ  et ,maxMQ . Le 
premier est facilement déterminé si l’on connaît maxN  par la relation suivante : 
(4.59)    
2
0
,max
max4
V
C D
Q
N
π=  
Pour la détermination de ,maxMQ  on peut utiliser les solutions présentées par Randolph & Puzrin 
(2003). Ainsi pour un sol purement cohérent de cohésion uniforme on a : 
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(4.60)   
2
0
,max
max
0.67
4
M
C D
Q
N
π=  
6. Une relation sous la forme de (4.54) doit être introduite pour la description de la quantité 
scalaire h , qui contrôle le module de l’incrément des déplacements plastiques. Cette relation peut 
être déterminée au moyen d’un essai à force verticale croissante jusqu’à rupture. Une première 
approximation peut être obtenue en inversant la relation classique zN u−  (ou N NQ q− ) proposée 
par Butterfield (1980) et présentée en (4.1). L’inversion de cette expression donne une variation 
logarithmique de la quantité h . On propose la relation très simple : 
(4.61) ( )0 lnh h λ=  
Dans (4.61), 0h  est un paramètre numérique.  
Une relation un plus compliquée peut être introduite afin de prendre en compte l’histoire du 
chargement du système. Cela est préférable dans le cas de chargements cycliques. Par exemple, on 
peut définir : 
(4.62)  
1
0
min
ln
p
h h
λ λλ
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où minλ  est la valeur minimale du paramètre λ  obtenue lors du chargement et 1p  est un paramètre 
numérique pour le modèle hypoplastique.  
La signification de (4.62) est la suivante : dans la phase de premier chargement minλ λ=  et on 
retrouve (4.61). Si l’état de chargement est près de l’origine, λ  est grand et les déplacements 
plastiques sont très faibles ; la réponse du système est principalement élastique. Dans le cas où 
l’état de chargement est près de la surface d’appui on obtient un λ  près de l’unité et 0h → . Le 
système est amené à un état d’écoulement plastique. Dans la phase de déchargement la réponse est 
élastique et dans la phase de rechargement on obtient minλ λ<  et la réponse est moins plastique 
que dans la phase de premier chargement. 
Couplage plasticité – décollement 
Le couplage entre les mécanismes de plasticité et de décollement est introduit dans un premier 
temps par la relation (4.58), qui définit l’initiation du décollement comme fonction de la force 
verticale appliquée (c’est-à-dire le niveau de plastification) du système. À partir du moment où le 
décollement est initié, le couplage entre les deux mécanismes est obtenu de manière naturelle en 
laissant le comportement en décollement être fonction du paramètre el,0Mq , qui est à son tour 
fonction de NQ , paramètre qui intervient dans le modèle plastique.  
Les deux tableaux de la page suivante récapitulent les paramètres numériques introduits dans le 
modèle, ainsi que les relations d’approximation proposées. Les tableaux visent à mettre en 
évidence les deux avantages de la formulation proposée : a) sa simplicité et b) sa flexibilité. Le 
modèle insiste sur la nature diamétralement différente de deux mécanismes de non-linéarité du 
système, ce qui conduit à une structure du macroélément claire et particulièrement facile à 
implémenter numériquement.  
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Tableau 4.2 – Paramètres numériques du modèle de macroélément proposé 
Paramètre numérique Description 
Paramètres initiaux 
D  Diamètre de la semelle. 
maxN  Force maximale supportée par la semelle (cf. Salençon & Matar, 1982).  
Réponse élastique linéaire 
?
NNK , ?VVK , ?MMK  Calculés comme fonction de la géométrie du système et des paramètres élastiques du sol de fondation. 
Décollement 
1d  Paramètre numérique qui contrôle l’initiation du décollement sur sol élastique 
2,...d  
Paramètres numériques qui contrôlent l’initiation du décollement 
sur sol élastoplastique au moyen de l’expression (4.58). 
Modèle hypoplastique 
,maxVQ  
Correspond à la force horizontale maximale. Calculé par la 
connaissance seule de maxN  
,maxMQ  Correspond au moment maximal. (cf. Randolph & Puzrin, 2003) 
0h  
Paramètre scalaire qui correspond au module plastique initial dans 
la courbe N NQ q−  
1,...p  
Paramètres numériques qui contrôlent la réponse plastique du 
système en rechargement au moyen de l’expression (4.62) 
 
Tableau 4.3 – Relations d’approximation du modèle de macroélément proposé 
Relation d’approximation Commentaire 
Décollement 
elel
,0
,0el el
1
1 , pour
2
MN
M M
M M
qq
Q Q
q q
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= − − >⎜ ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠
?
?  
Décollement sur sol élastique. Relation d’approximation 
issue de résultats numériques. Relation entre déplacements 
verticaux et rotations. 
el
,0
,0el
,0
2 , pourMM M M
M M
qQ
Q Q
Q q
= − >  Décollement sur sol élastique. Relation d’approximation 
issue de résultats numériques. Courbe 
el
M MQ q−   
? 2
el
,0
1
1
Nd QN
M
MM
Q
q e
d K
−⎛ ⎞⎟⎜= ± ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
Initiation du décollement sur sol élastoplastique comme 
fonction de la force verticale sur la semelle. 
Modèle hypoplastique 
1
0
min
ln
p
h h
λ λλ
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Définition du module plastique comme fonction du paramètre 
λ  en premier chargement et en rechargement. 
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4.3 Mise en oeuvre numérique et comportement en 
chargement quasi-statique 
4.3.1 Introduction 
On présente dans ce paragraphe la mise en œuvre numérique du modèle de macroélément 
développé, ainsi qu’une série de résultats relatifs au comportement du macroélément sous 
chargements quasi-statiques monotones et cycliques.  
Un des premiers objectifs du modèle était de le formuler de telle façon qu’il puisse être introduit 
en tant qu’élément dans n’importe quel code classique éléments finis. La structure traditionnelle 
des codes éléments finis est telle que le schéma de résolution est régi par les déplacements : étant 
donné un incrément de déplacements totaux (paramètres cinématiques généralisés) du système, le 
modèle fournit la décomposition en incréments de déplacements élastiques et plastiques ainsi que 
l’incrément des forces (paramètres de chargement généralisés).  
La structure simple du modèle proposé conduit à un traitement algorithmique beaucoup plus facile 
que celui présenté par Crémer (2001) pour la résolution du modèle en termes de déplacements. On 
présente dans la suite l’algorithme adopté pour la mise en œuvre numérique du modèle. Un seul 
schéma de résolution régi par les déplacements a été écrit. La plateforme de calcul scientifique 
®MATLAB a été utilisée pour l’écriture du modèle. 
4.3.2 Mise en œuvre numérique 
L’algorithme adopté pour la résolution du modèle régi par les déplacements est présenté sur la 
Figure 4.19. L’algorithme commence par l’introduction de l’état actuel du système, au pas de 
temps ( 1)t − , ainsi que l’introduction du nouvel incrément de déplacements totaux : ( )tq? . L’état 
actuel du système est défini par les quantités suivantes : 
• L’état actuel des paramètres de chargement généralisés : ( )1tQ −  
• Les paramètres cinématiques généralisés élastiques : ( )el 1tq − .  
• Le module élastique actuel : ( )1t−K  
• La dérivée du module élastique par rapport à ( )el 1tq −  : 
( )1
ij
t
K
q −
⎛ ⎞∂ ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟⎜ ∂⎝ ⎠
.  
• Le module plastique actuel : ( )1t−H  
• Le paramètre d’histoire de chargement pour le modèle hypoplastique : ( )( )min 1tλ −  
Le premier pas dans l’algorithme consiste à calculer une prédiction du vecteur de paramètres de 
chargement généralisés. On désigne cette prédiction initiale par ( )testtQ . Le calcul de cette quantité 
se base sur une estimation du module global tangent. On calcule initialement une prédiction du 
module élastique au pas t  en supposant que la réponse est élastique : 
(4.63) ( ) ( ) ( )
el pl, 0
t t t
q q q= =? ? ?  
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Figure 4.19 – Structure de l’algorithme pour la résolution régie par les déplacements 
 
Le module élastique est approximé par la série de Taylor du premier ordre : 
(4.64) ( ) ( )
( )
( )( )test 1
1
ij
jt t t
i t
K
q
q− −
⎛ ⎞∂ ⎟⎜ ⎟= +⎜ ⎟⎜ ⎟⎜ ∂⎝ ⎠ ?K K  
Le module plastique est égal au module plastique du pas précédent : 
(4.65) ( ) ( )
test
1t t−=H H  
Ainsi la prédiction pour les paramètres de chargement généralisés est donnée par : 
 
( ) ( ) ( ) ( )
( )
( )( )el min 11 1 1 1
1
, , , , ,ij
tt t t t
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K
Q q
q
λ −− − − −
−
⎛ ⎞∂ ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟⎜ ∂⎝ ⎠
K H
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( ) ( )
( )
( )( )
( ) ( )( ) ( )( ) ( )
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1
1
111test test
1
testtest
1
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jt t t
i t
t tt t
t t t
K
q
q
Q q
Q Q Q
−
−
−−−
−
−
⎛ ⎞∂ ⎟⎜ ⎟= +⎜ ⎟⎜ ⎟⎜ ∂⎝ ⎠
⎛ ⎞⎟⎜= + ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠
= +
?
? ?
?
K K
K H
( )( )testBS tf Q
( )( )testBS 0tf Q < ( )( )testBS 0tf Q >
 Modèle hypoplastique Algorithme « plan sécant » 
 ( ) ( ) ( )
el pl, ,
t t t
Q q q? ? ?  ( ) ( ) ( )
el pl, ,
t t t
Q q q? ? ?
( ) ( ) ( ) ( )
( )
( )( )el min, , , , ,ij tt t t t
t
K
Q q
q
λ
⎛ ⎞∂ ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟⎜ ∂⎝ ⎠
K H
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(4.66) ( ) ( )
( ) ( )( ) ( )
( ) ( ) ( )
111test test
1
testtest
1
t tt t
t t t
Q q
Q Q Q
−−−
−
−
⎛ ⎞⎟⎜= + ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠
= +
? ?
?
K H
 
Cette prédiction pour les paramètres de chargement généralisés est utilisée pour vérifier si le 
vecteur correspondant se trouve à l’extérieur de la surface d’appui, ce qui est impossible. Dans ce 
cas, on implémente un algorithme de type « plan sécant » afin de retourner l’état de paramètres de 
chargement généralisés sur la surface d’appui. Dans le cas où l’état de forces se trouve à l’intérieur 
de celle-ci, un algorithme pour le modèle hypoplastique est implémenté. Les deux algorithmes 
fournissent les quantités ( ) ( ) ( )
el pl, ,tt tQ q q? ? ?  qui permettent le calcul de l’état du système dans le pas t .  
Modèle hypoplastique 
Si la prédiction ( )testtQ  ne viole pas la surface d’appui, l’algorithme pour le modèle hypoplastique 
est abordé. L’algorithme est schématisé sur la Figure 4.20. Initialement on calcule le point image 
( )( )testtQI de ( )testtQ  sur la surface d’appui ainsi que le paramètre λ  de manière que : 
(4.67) ( )( ) ( )test testt tQ Qλ=I  
En ayant calculé le paramètre λ , on peut actualiser le paramètre minλ  nécessaire pour le calcul de 
h . Ensuite, on calcule le vecteur unitaire normal n  sur la surface d’appui en point image ( )test( )tQI  
et on vérifie si l’on a un incrément de chargement ou un incrément de déchargement. Cela est 
effectué en examinant le signe du produit scalaire : 
(4.68) 
test
0 chargement
0 déchargement
n Q
⎧>⎪⎪⋅ = ⎨⎪≤⎪⎩
?  
Dans le cas de déchargement, l’incrément de déplacement plastique est nul. L’incrément de 
déplacement élastique est actualisé et il est utilisé pour le calcul du module élastique actuel à 
travers l’approximation de Taylor de premier ordre. L’incrément de paramètres de chargement est 
calculé par la relation : 
(4.69) ( ) ( ) ( )
el
t tt
Q q=? ?K  
La procédure est itérée jusqu’à ce que la convergence soit atteinte. 
Dans le cas de chargement, une partie de l’incrément de déplacement total est élastique et l’autre 
plastique. À travers les paramètres min,λ λ  on calcule la quantité scalaire h  ainsi que l’inverse du 
module plastique : 
(4.70)  ( ) ( )1
1
t
n n
h
− = ⊗H  
Le calcul de l’incrément de déplacement plastique est effectué par la relation : 
(4.71) ( ) ( ) ( )
test1pl
t tt
q Q−= ?? H  
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Figure 4.20 – Algorithme pour la résolution du modèle hypoplastique 
 
Les pas suivants sont les mêmes que dans le cas de déchargement. On calcule successivement 
l’incrément de déplacement élastique, le module élastique et l’incrément de paramètres de 
chargement généralisés. On itère jusqu’à ce que la convergence soit atteinte.  
On note que le problème est traité dans ®MATLAB en utilisant les routines très puissantes 
incorporées dans ce logiciel. Les problèmes (chargement – déchargement) sont écrits sous la 
forme de systèmes d’équations non-linéaires et ils sont résolus par la routine fsolve de 
®MATLAB. 
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Algorithme de type « plan sécant » 
Si la prédiction ( )testtQ  viole la surface d’appui on applique un algorithme de type « plan sécant » 
(cf. Simo & Hughes, 1998) afin que le vecteur ( )tQ  se trouve sur la surface d’appui. On rappelle 
que dans la formulation présentée, la surface d’appui reste fixe dans l’espace des paramètres de 
chargement et qu’aucun écrouissage n’est considéré. L’algorithme est schématisé sur la Figure 
4.21. 
 
 
Figure 4.21 – Algorithme de type « cutting plane » dans le cas de violation de la surface d’appui 
 
L’algorithme se base sur une prédiction de l’incrément de déplacement plastique. Ainsi, on calcule 
le point image ( )test( )tQI  et le vecteur unitaire normal n  en ce point. La prédiction proposée est telle 
que l’incrément de déplacement plastique suive la direction de n : 
(4.72) ( ) ( )( )plt tq q n n= ⋅? ?  
L’incrément de déplacement élastique est actualisé et l’incrément des paramètres de chargement 
généralisés est calculé. Ici, on introduit comme critère de convergence la condition que l’état 
actuel se trouve sur la surface d’appui : 
(4.73) ( )( )BS 0tf Q =  
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Commentaire 
Les algorithmes adoptés utilisent le grand potentiel disponible dans le logiciel ®MATLAB. On 
insiste surtout sur le fait que les deux mécanismes (plasticité – décollement) sont résolus 
simultanément.   
4.3.3 Réponse du modèle sous chargements quasi-statiques monotones et 
cycliques 
On va examiner dans ce paragraphe la réponse du système sol-semelle sous chargements quasi-
statiques monotones et cycliques obtenue par le modèle de macroélément développé. Tout d’abord 
on note que l’on ne va pas procéder à une validation détaillée des paramètres du modèle et des 
relations d’approximation utilisées. C’est une procédure qui doit être effectuée pour chaque projet 
de conception séparément. On va plutôt insister sur les aspects qualitatifs du modèle en soulignant 
les caractéristiques essentielles du comportement du système décrites par le macroélément.   
Le modèle a été implémenté dans la plateforme de calcul scientifique ®MATLAB. L’algorithme 
de résolution, présenté dans les sections précédentes, a été écrit de manière à être piloté par en 
déplacements. Ainsi, l’algorithme de résolution permet la définition d’une histoire de 
déplacements prescrits et fournit la réponse du système : histoire des forces sur la semelle, histoire 
des déplacements élastique et plastique du centre de la semelle. Ce type d’écriture permet 
l’implémentation facile du modèle dans un code éléments finis. La réponse du système est 
examinée au moyen d’une série de « swipe tests » numériques où l’on contrôle les déplacements et 
mesure la réponse du système en termes de forces.  
4.3.3.1 Paramètres du système examiné 
On va examiner la réponse d’un système générique mettant en évidence les caractéristiques 
suivantes : 
• Diamètre de la semelle : 1mD =  
• Sol purement cohérent homogène avec cohésion : 0 1kPaC =  
• Module de cisaillement élastique du sol de fondation : 1MPa=G  
• Coefficient de Poisson du sol de fondation : 0.3ν =  
• Poids volumique du sol de fondation : 320kN/mγ =  
Les raideurs élastiques ? ? ?, ,NN VV MMK K K  du système sont calculées selon les équations (4.55) - 
(4.57).  
Les paramètres pour la définition de la surface d’appui sont donnés pour un sol cohérent 
homogène par les relations suivantes : 
(4.74) 
( )20
,max
max
/ 4 1
0.165
6.06V
C D
Q
N
π= = =  
(4.75) 
( )20
,max
max
0.67 /4
0.11M
C D D
Q
N D
π= =  
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On adopte les relations d’approximation pour le comportement du système qui sont présentées sur 
le Tableau 4.3. Les valeurs de paramètres que l’on va utiliser sont les suivantes : 
• Relation de l’initiation du décollement : 1 23, 2d d= = . Ainsi, on obtient : 
(4.76) ?
el 2
,0
1
3
NQN
M
MM
Q
q e
K
−⎛ ⎞⎟⎜= ± ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
• Quantité scalaire h  pour la définition du module plastique : ?0 0.1 NNh K= , 1 5p = . Ainsi, 
on obtient : 
(4.77) ?
5
min
0.1 lnNNh K
λ λλ
⎡ ⎤⎛ ⎞⎟⎢ ⎥⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎜⎝ ⎠⎢ ⎥⎣ ⎦
 
4.3.3.2 Comportement sous chargement vertical 
Chargement monotone 
Le premier résultat que l’on présente concerne la courbe N NQ q−  : la semelle est soumise à un 
déplacement vertical qui croît de façon monotone de 0 à 10% du diamètre ( 0.1Nq = ), ce qui 
représente la limite de validité pour l’hypothèse des petits déplacements. La courbe est présentée 
sur la Figure 4.22(a). On note que le modèle permet la description du comportement non-linéaire 
du système dès le début du chargement, élément essentiel du comportement du sol de fondation 
sous-jacent. La courbe linéaire représente la réponse élastique du système. L’allure de la courbe 
est contrôlée par la relation d’approximation (4.77). Pour un sol de fondation particulier, cette 
relation peut être calibrée selon les résultats numériques ou expérimentaux disponibles.  
Chargement cyclique 
On effectue ensuite un essai numérique de chargement – déchargement – rechargement. Puisque 
les essais sont contrôlés par les déplacements, on ne peut pas exactement revenir à la valeur 
0NQ = . Les essais sont effectués pour deux valeurs différentes du paramètre 1p  qui contrôle la 
réponse du système en rechargement.  
Sur la Figure 4.22(b) on présente la courbe pour 1 0p = , c’est-à-dire que l’on ne prend pas en 
compte l’histoire de chargement du système au moyen du paramètre minλ . On note que la réponse 
du système en rechargement est aussi plastique que la réponse en premier chargement.  
La Figure 4.22(c) donne la même courbe pour 1 5p = . Dans ce cas, la réponse en rechargement 
est considérablement moins plastique que dans la phase de premier chargement. Pour des raisons 
de comparaison, on donne sur la Figure 4.22(d) les résultats d’un essai expérimental effectué par 
Martin & Houlsby (2000) sur une semelle circulaire qui repose sur un sol purement cohérent. 
L’essai expérimental met en évidence une allure de courbe de premier chargement semblable à 
celle produite par le modèle. Le comportement en déchargement est quasi rigide : la raideur 
élastique est presque infinie. En rechargement on observe un comportement plastique continu 
avant la reprise du chargement qui est moins important qu’en premier chargement.    
On peut alors noter que le modèle peut correctement décrire le comportement plastique continu en 
rechargement, c’est-à-dire qu’il permet le développement de déplacements plastiques de manière 
continue, même à l’intérieur de la surface de charge classique. La reproduction précise de la 
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courbe expérimentale se base sur une calibration de la raideur élastique en combinaison avec la 
relation d’approximation (4.77). Dans l’exemple que l’on présente, on a choisi une raideur 
élastique moins importante afin de mettre en évidence clairement les deux composantes du 
déplacement total, à savoir le déplacement élastique et le déplacement plastique. Le comportement 
élastique du système est parfaitement réversible.  
  
  
(a) (b) 
 
 
(c) (d) 
EL : réponse purement élastique, MC : modèle de macroélément complet. 
Figure 4.22 – Réponse du système sous chargement quasi-statique vertical. (a) Chargement monotone, 
(b) Chargement – déchargement – rechargement pour 1 0p = , (c) Chargement – déchargement – 
rechargement pour 1 5p =  et (d) Résultats expérimentaux par Martin & Houlsby (2000). 
 
4.3.3.3 Swipe tests – Force horizontale 
Chargement monotone 
Le deuxième groupe de résultats que l’on présente concerne le comportement du système sous 
chargement horizontal. Afin d’étudier ce cas, on effectue les essais suivants : initialement on 
applique un déplacement vertical qui amène le système à un certain niveau de plastification. 
Ensuite, on applique un déplacement horizontal jusque la rupture. C’est la logique du « swipe 
test ». La Figure 4.23 présente les résultats pour deux « swipe tests » : 
- Figure 4.23(a) : On applique initialement un déplacement vertical 0.03Nq = . Ensuite, on 
garde le déplacement vertical constant et on applique un déplacement horizontal jusque la valeur 
0.01Vq = . 
- Figure 4.23(b) : On applique un déplacement vertical 0.01Nq = . Ensuite, on applique un 
déplacement horizontal 0.01Vq = .  
EL EL
EL
MC MC
MC
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Pour ces deux essais, on présente trois diagrammes : le diagramme N NQ q− , le diagramme 
V VQ q−  et la trace du vecteur Q  dans l’espace des paramètres de chargement (plan VNQ Q− ). 
Lors de l’augmentation du déplacement horizontal, on peut noter clairement la diminution de la 
valeur du paramètre NQ . Dans l’espace des paramètres de chargement, la trace du vecteur Q  suit 
une courbe d’allure elliptique et arrive de manière asymptotique vers la surface d’appui (la surface 
d’appui est aussi représentée dans le plan VNQ Q− ) mettant en évidence un état de rupture. Le 
même comportement est observé sur le diagramme  V VQ q−  où l’allure de la courbe est fortement 
non-linéaire. Cette allure est d’autant plus non-linéaire que le déplacement vertical initial est plus 
important. 
 
  
  
  
(a) (b) 
EL : réponse purement élastique, MC : modèle de macroélément complet, TC : trajet de chargement, SA : 
surface d’appui. 
Figure 4.23 – Comportement du système sous chargement quasi-statique horizontal monotone : (a) Swipe 
test pour 0.03Nq =  et (b) Swipe test pour 0.01Nq = . Déplacement horizontal appliqué 0.01Vq = . 
 
Chargement cyclique 
On examine maintenant la réponse du système sous chargement horizontal de type cyclique. Sur la 
Figure 4.24 on présente les résultats de deux swipe tests cycliques avec un seul cycle de 
chargement horizontal. Pour les deux tests on donne le diagramme V VQ q−  obtenu, ainsi que la 
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trace de Q  dans le plan VNQ Q− . L’histoire des déplacements définie pour les deux essais est la 
suivante : 
- Figure 4.24(a) : On applique un déplacement vertical 0.01Nq = , ce qui amène le système 
à une valeur  0.6NQ = . Ensuite, on applique un cycle parfait (chargement – déchargement – 
chargement négatif – déchargement) en arrivant jusqu’à la valeur 0.005Vq = ± . 
- Figure 4.24(b) : On applique un déplacement vertical 0.01Nq = . Ensuite, on applique un 
cycle parfait en arrivant jusqu’à la valeur 0.001Vq = ± . 
 
  
(a-1) (a-2) 
  
(b-1) (b-2) 
EL : réponse purement élastique, MC : modèle de macroélément complet, TC : trajet de chargement, SA : 
surface d’appui. 
Figure 4.24 – Réponse du système sous chargement horizontal cyclique (1 cycle de chargement). 
Déplacement vertical initialement appliqué 0.01Nq = . (a) 0.005Vq = ±  et (b) 0.001Vq = ±   
 
Le système reproduit correctement des cycles plus importants pour des valeurs plus grandes du 
déplacement horizontal appliqué. Dans les diagrammes de la Figure 4.24, on note la réponse 
parfaitement élastique lors du déchargement (segments droits dans le plan VNQ Q− ) et la reprise 
du comportement plastique lors de l’inversion du signe du chargement. Cela est une conséquence 
de la définition des cas de déchargement (réponse parfaitement élastique) et de rechargement (cf. 
Équations (4.49)). 
La réponse du système pour un chargement de plusieurs cycles est représentée sur la Figure 4.25. 
On y présente aussi les résultats pour deux essais : 
- Figure 4.25(a) : L’essai est initié par l’application d’un déplacement vertical égal à 
0.01Nq = . Ensuite, on applique cinq cycles de chargement horizontal. Dans chaque nouveau 
cycle, on augmente linéairement le déplacement horizontal appliqué. Pour le premier cycle on a 
0.001Vq = ±  et au cinquième on arrive à 0.005Vq = ± . Le diagramme V VQ q−  met en évidence 
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que chaque nouveau cycle contient les cycles précédents, qui sont moins importants. Dans 
l’espace des paramètres de chargement on observe que la force verticale est réduite 
progressivement, mais plus on approche de l’origine moins cette diminution est importante. Cela 
est une conséquence de l’augmentation du module plastique pour des états de chargement à 
proximité de l’origine.    
- Figure 4.25(b) : L’essai est initié par l’application d’un déplacement vertical égal à 
0.01Nq = . Ensuite, on applique cinq cycles d’amplitude contrôlée égale à 0.002Vq = ± . On note 
que le modèle conduit à une stabilisation apparente de la réponse du système avec une dissipation 
importante dans chaque cycle. En parallèle, la force verticale continue à diminuer, comme cela est 
représenté sur le diagramme de la Figure 4.25(b - 2). On note finalement que pour les deux essais 
présentés, la réponse élastique du système est parfaitement réversible.   
 
  
(a-1) (a-2) 
  
(b-1) (b-2) 
EL : réponse purement élastique, MC : modèle de macroélément complet, TC : trajet de chargement, SA : 
surface d’appui. 
Figure 4.25 – Réponse du système sous chargement horizontal cyclique (plusieurs cycles de chargement). 
Déplacement vertical initialement appliqué 0.01Nq = . (a) Cinq cycles de chargement avec Vq  qui 
augmente linéairement et  (b) Cinq cycles de chargement avec 0.002Vq = ±  maintenu constant. 
 
4.3.3.4 Swipe tests – Moment 
Chargement monotone 
On examine maintenant le même type de « swipe test », mais cette fois, après l’application du 
déplacement vertical on applique une rotation (lors de la deuxième phase du test, on garde toujours 
le déplacement vertical constant). Les résultats sont présentés sur la Figure 4.26. On présente 
quatre essais de ce type pour quatre valeurs différentes du déplacement vertical appliqué au début 
de l’essai : 
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- Figure 4.26(a) : 1. Déplacement vertical 0.03Nq = , 2. Rotation 0.003Mq = . 
- Figure 4.26(b) : 1. Déplacement vertical 0.01Nq = , 2. Rotation 0.003Mq = . 
- Figure 4.26(c) : 1. Déplacement vertical 0.005Nq = , 2. Rotation 0.003Mq = . 
- Figure 4.26(d) : 1. Déplacement vertical 0.0005Nq = , 2. Rotation 0.003Mq = . 
Pour chaque essai on présente deux diagrammes : le diagramme M MQ q−  ainsi que la trace du 
vecteur Q  dans l’espace des paramètres de chargement dans le plan M NQ Q− . Le deuxième 
diagramme comporte aussi trois courbes : la surface d’appui, la courbe qui correspond à 
l’initiation du décollement et finalement la surface ultime classique en forme de « ballon de 
rugby ». L’équation utilisée est celle proposée par Crémer (2001) : 
(4.78) ( )0.80.80.37 1M N NQ Q Q= ± −  
Les résultats mettent en évidence la façon dont le mécanisme de la plasticité et le mécanisme du 
décollement sont combinés afin de fournir des états pour les paramètres de chargement qui sont 
contenus à l’intérieur de la surface ultime. Lorsque le niveau de plastification du système est grand 
(valeurs importantes de Nq ), le mécanisme prépondérant est celui de la plasticité. La trace du 
vecteur Q  suit une allure de forme elliptique, similaire à la forme de la surface d’appui et la force 
verticale sur la semelle est réduite. Par contre, pour des valeurs de Nq  moins importantes, le 
mécanisme du décollement devient le mécanisme prépondérant : le centre de la semelle a tendance 
à se soulever et le fait que l’on garde le déplacement vertical constant conduit à une augmentation 
de la force verticale sur la semelle. Ainsi la trace du vecteur Q  change de direction et suit la forme 
de la surface ultime du système. Ce changement de direction est observé lorsque le moment 
dépasse le moment de l’initiation du décollement. Lorsque le décollement commence, on observe 
un assouplissement de la pente dans le diagramme M MQ q− .La Figure 4.27 reprend les essais (b) 
( 0.01Nq = ) et (d) ( 0.0005Nq = ) de la Figure 4.26 mais cette fois, on présente les diagrammes 
N NQ q−  et M MQ q− . Les diagrammes N NQ q−  pour les deux essais sont diamétralement 
différents : Pour l’essai (d) ( 0.0005Nq = ) on note l’augmentation de la force verticale NQ  ainsi 
que la diminution du paramètre elNq  alors que le déplacement total reste constant : c’est l’effet du 
décollement qui entraîne un soulèvement réversible de la semelle qui est compensé par des 
déplacements plastiques, représentés comme la différence entre les deux courbes dans le 
diagramme N NQ q− .    
Les résultats ont montré qu’il est possible de calibrer le modèle élastique non-linéaire de 
décollement ainsi que le modèle de plasticité de manière que leur combinaison fournisse des états 
qui soient contenus dans et s’approchent de la surface ultime du système. Dans le Chapitre 2 on a 
construit une approximation par excès de la surface ultime du système sans aucune référence aux 
lois de comportement qui interviennent dans le système. Maintenant, on a récupéré la surface 
ultime du système par l’introduction des lois de comportement appropriées pour le sol et 
l’interface sol-fondation. Les résultats démontrent que la surface de charge pour le modèle 
plastique peut (et doit) être différente de la surface ultime du système. Dans les exemples 
présentés nous avons utilisé la surface ultime de Crémer (2001), puisque le modèle du décollement 
a été formulé pour ses résultats. Le même travail peut être fait pour la surface ultime de 
l’Eurocode 8. On note finalement que la surface ultime et la surface d’appui doivent coïncider 
dans la région où il n’y pas décollement. Cela dépend principalement des expressions 
d’approximation adoptées pour la surface ultime et la surface d’appui. 
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(a-1) (a-2) 
  
(b-1) (b-2) 
  
(c-1) (c-2) 
  
(d-1) (d-2) 
EL - D : réponse élastique avec décollement, MC : modèle de macroélément complet, TC : trajet de 
chargement, SA : surface d’appui, ID : surface d’initiation de décollement, SU : surface ultime. 
Figure 4.26 – Réponse du système sous chargement en rotation : Swipe tests pour (a) 0.03Nq = , (b) 
0.01Nq = , (c) 0.005Nq =  et (d) 0.0005Nq = . La rotation appliquée dans la deuxième phase du test 
est 0.003Mq = .     
 
Chargement cyclique 
La Figure 4.28 présente deux « swipe tests » en rotation avec un seul cycle de chargement : 
- Figure 4.28(a) : 1. Déplacement vertical 0.01Nq = , 2. Cycle en rotation 0.001Mq = ± . 
- Figure 4.28(b) : 1. Déplacement vertical 0.001Nq = , 2. Cycle en rotation 0.001Mq = ± . 
On présente les diagrammes N NQ q− , M MQ q−  et M NQ Q−  avec la surface d’appui, la surface 
ultime et la courbe d’initiation du décollement.   
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(b) (d) 
EL - D : réponse élastique avec décollement, MC : modèle de macroélément complet. 
Figure 4.27 – Réponse du système sous chargement quasi-statique monotone en rotation. Diagrammes 
N NQ q−  et M MQ q−  pour les essais (b) et (d) de la Figure 4.26. 
 
 
  
  
(a) (b) 
EL - D : réponse élastique avec décollement, MC : modèle de macroélément complet, TC : trajet de 
chargement, SA : surface d’appui, ID : surface d’initiation de décollement, SU : surface ultime. 
Figure 4.28 – Réponse du système sous chargement cyclique en rotation. Un seul cycle de rotation est 
considéré : (a) Comportement sans décollement et (b) Comportement avec décollement. 
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Dans le premier essai (cf. Figure 4.28(a)), le chargement ne franchit pas le seuil de l’initiation de 
décollement et le comportement est purement plastique. La réponse élastique du système est 
parfaitement linéaire et réversible. Pour le deuxième essai, on obtient un comportement en 
décollement. Cela est évident sur les trois diagrammes présentés. Le diagramme N NQ q−  met en 
évidence l’augmentation de NQ  lors du décollement. Le diagramme M MQ q−  présente la courbe 
en « S » observée dans le cas de décollement. Le décollement apparaît très clairement sur le 
diagramme M NQ Q− .   
Dans le cas de plusieurs cycles de chargement on obtient un comportement comme celui présenté 
sur la Figure 4.29. La figure contient les résultats de deux « swipe tests » : 
- Figure 4.29(a) : 1. Déplacement vertical 0.03Nq = , 2. Cinq cycles en rotation avec Mq  
qui augmente de 0.0005±  à 0.0025± .  
- Figure 4.29(b) : 1. Déplacement vertical 0.01Nq = , 2. Dix cycles en rotation avec Mq  
constant et égal à 0.001Mq = . 
 
  
  
(a) (b) 
EL - D : réponse élastique avec décollement, MC : modèle de macroélément complet, TC : trajet de 
chargement, SA : surface d’appui, ID : surface d’initiation de décollement, SU : surface ultime. 
Figure 4.29 – Réponse du système sous chargement cyclique en rotation. Plusieurs cycles de 
chargement : (a) Rotation qui augmente progressivement et  (b) Rotation constante et effet de couplage 
plasticité – décollement. 
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Le premier essai met en évidence la combinaison des deux mécanismes (cycle et dissipation 
croissants, allure S etc). Le deuxième essai met en évidence un effet résiduel dans le 
comportement en décollement dû à la plasticité. On observe que l’initiation du décollement est 
décalée vers des valeurs plus faibles du paramètre MQ  ; le même comportement a été observé par 
Crémer et incorporé dans son modèle (cf. Figure 4.10) au moyen du paramètre η  qui contrôlait la 
pente de la courbe MQ δ−  dans le cas de décollement pour un sol élastoplastique. On note que 
dans la formulation présentée pour le macroélément cet effet de couplage plasticité – décollement 
apparaît naturellement dans le modèle à cause de la résolution simultanée des deux mécanismes.   
4.3.3.5 Swipe tests – Combinaison Moment – Force Horizontale 
On présente finalement deux essais sur le comportement du système en chargement sous 
déplacement horizontal et rotation simultanément. La Figure 4.30 présente un essai cyclique sans 
décollement. Le déplacement vertical initial est 0.01Nq = . Le déplacement horizontal et le 
moment sont 0.001Vq = ±  et 0.001Mq = ±  respectivement. On présente les six diagrammes 
N NQ q− , M MQ q− , V VQ q− , M NQ Q− , V NQ Q− , M VQ Q− . L’essai donne un trajet Q  dans 
l’espace des paramètres de chargement qui évolue dans les trois dimensions. Le deuxième essai, 
présenté sur la Figure 4.31 est effectué pour 0.001Nq =  et le mécanisme du décollement est 
initié. Le trajet du vecteur Q  dans l’espace des paramètres de chargement est encore plus 
complexe. 
 
 
EL - D : réponse élastique avec décollement, MC : modèle de macroélément complet, TC : trajet de 
chargement, SA : surface d’appui, ID : surface d’initiation de décollement, SU : surface ultime. 
Figure 4.30- Réponse du système sous chargement en rotation et déplacement horizontal. Essai sans 
décollement 
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EL - D : réponse élastique avec décollement, MC : modèle de macroélément complet, TC : trajet de 
chargement, SA : surface d’appui, ID : surface d’initiation de décollement, SU : surface ultime. 
Figure 4.31- Réponse du système sous chargement en rotation et déplacement horizontal. Essai avec 
décollement. 
 
4.3.3.6 Conclusion 
Le paragraphe 4.3.3 a été consacré à la présentation d’une série de résultats sur le comportement 
du macroélément sous chargements quasi-statiques monotones et cycliques. On a insisté sur le fait 
que la combinaison des deux mécanismes pour le décollement et la plasticité peuvent fournir une 
surface ultime comme celle calculée par les méthodes du Calcul à la Rupture, même si la surface 
d’appui pour le modèle de plasticité est introduite indépendamment de la surface ultime du 
système. Ainsi, on peut définir chaque mécanisme avec ses propres caractéristiques (eg. modèle 
associé pour la plasticité, modèle non dissipatif pour le décollement) et attribuer à la surface 
ultime sa propre signification : celle du domaine des chargements supportables par le système. De 
plus, la structure du modèle est particulièrement simple et facile à implémenter numériquement : 
elle permet la résolution des deux mécanismes simultanément dans un schéma de résolution régi 
par les déplacements. 
Dans l’état actuel du développement du macroélément on a identifié et reproduit les 
caractéristiques qualitatives principales du comportement non-linéaire de la fondation. La 
prochaine étape consisterait en une validation détaillée des relations d’approximation adoptées 
pour les modèles du décollement et de la plasticité, surtout par rapport à la surface ultime du 
système et les caractéristiques de rigidité du sol de fondation. C’est un travail assez long qui 
requérrait des résultats numériques (éléments finis) et expérimentaux et qui dépassent les objectifs 
de cette thèse.    
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Même sans une validation complète de tous les éléments constitutifs du modèle, on peut adopter la 
structure proposée du macroélément qui associe un modèle de plasticité avancé (modèle 
hypoplastique à surface d’appui) et un modèle élastique non-linéaire pour le décollement. Le 
modèle de plasticité reproduit les mécanismes dissipatifs dans le sol et s’attache à la non-linéarité 
matérielle du système. Le modèle de décollement est non dissipatif et parfaitement réversible, 
décrivant ainsi la non-linéarité géométrique du système. On note finalement que cette structure 
pour le macroélément est particulièrement orientée vers les applications au génie parasismique : le 
sol est mieux décrit par un modèle associé (comportement non drainé du sol) et l’interface permet 
le décollement sans la dissipation d’énergie.  
Le paragraphe suivant donne une application du macroélément dans le cas des chargements 
sismiques : c’est l’application, qui a motivé les développements présentés jusqu’à maintenant.  
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4.4 Extension aux chargements dynamiques 
4.4.1 Éléments introductifs 
Dans ce dernier paragraphe on va présenter comment on peut incorporer le macroélément dans 
l’analyse dynamique d’une structure réelle. La différence essentielle lors du passage du problème 
quasi-statique au problème dynamique est le besoin d’introduire un terme d’amortissement : pour 
le macroélément ce terme permettra de reproduire l’amortissement radiatif produit dans le milieu 
semi-infini (sol de fondation) en raison de la propagation des ondes sismiques depuis la fondation 
vers l’infini. 
Suivant l’idée de base de méthodes hybrides pour l’interaction dynamique sol-structure (cf. §1.3.4) 
et l’analyse de Crémer (2001) le domaine du sol sera divisé en deux sous-domaines : le champ 
proche et le champ lointain. Le champ proche est le siège des non-linéarités matérielles et 
géométriques du système, que l’on a décrites avec les deux mécanismes (plasticité – décollement) 
incorporés dans le macroélément. Dans le champ lointain, la réponse du système reste linéaire : 
ainsi on peut modéliser son comportement au moyen des impédances dynamiques (élastiques) du 
système.  Cela nous permet : 
a.  D’identifier les paramètres ? ? ?, ,NN VV MMK K K  dans le modèle élastique du macroélément 
comme la partie réelle des termes de l’impédance dynamique correspondants. On doit noter que de 
ce point de vue, on est obligé d’introduire une simplification : les impédances dynamiques du 
système sont en général fonctions de la fréquence de la sollicitation, élément qui ne peut pas être 
retenu dans l’état présent du macroélément, puisque la résolution du système est effectuée dans le 
domaine temporel. On peut cependant choisir les valeurs des impédances dynamiques qui 
correspondent à une fréquence caractéristique du système, comme par exemple la fréquence 
fondamental du système. 
b. D’introduire la partie imaginaire des impédances dynamiques du système afin de décrire le 
phénomène de l’amortissement radiatif.    
On va présenter une application du macroélément dans l’étude d’une structure très simple, comme 
celle présentée sur la Figure 4.32. 
 
 
Figure 4.32 – Structure simple à quatre degrés de liberté pour l’application du macroélément 
 
242 4.Développement du macroélément  
 
La structure possède quatre degrés de liberté : 
1. Le degré de liberté en translation horizontale de la superstructure : Sq . 
2. Le degré de liberté en translation horizontale de la fondation :  Vq . 
3. Le degré de liberté en translation verticale de toute la structure (fondation + 
superstructure) : Nq . 
4. Le degré de liberté en rotation de la fondation : Mq .  
L’équation de la dynamique pour cette structure s’écrit : 
(4.79) Sq q q F p+ + + =?? ?M C K  
Dans l’équation (4.79), on définit les vecteurs et les matrices suivantes : Le vecteur des paramètres 
cinématiques est écrit : 
(4.80) S
T
V N Mq q q q q
⎡ ⎤= ⎢ ⎥⎣ ⎦  
La matrice de masse et la matrice d’amortissement du système sont données par : 
(4.81) 
S
F
S F
F
0 0 0
0 0 0
0 0 0
0 0 0
m
m
m m
J
⎡ ⎤⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥= ⎢ ⎥+⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦
M ,   
S S S
S S S
2
S S S
0
0
0 0 0
0
VV
NN
MM
C C hC
C C C hC
C
hC hC C h C
⎡ ⎤− −⎢ ⎥⎢ ⎥− +⎢ ⎥= ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥− +⎢ ⎥⎣ ⎦
C  
En ce qui concerne la rigidité du système, celle-ci est décomposée en deux parties. La contribution 
de la superstructure est exprimée par la matrice : 
(4.82) 
S S S
S S S
S
2
S S S
0
0
0 0 0 0
0
K K hK
K K hK
hK hK h K
⎡ ⎤− −⎢ ⎥⎢ ⎥−⎢ ⎥= ⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥⎢ ⎥−⎢ ⎥⎣ ⎦
K  
La contribution de la fondation est directement introduite dans l’équation de la dynamique par le 
vecteur de forces : 
(4.83) 0
T
V N M
F Q Q Q⎡ ⎤= ⎢ ⎥⎣ ⎦  
Dans les équations (4.81) - (4.82) nous avons introduit les quantités S S S, ,m C K  pour la masse, 
l’amortissement et la rigidité du degré de liberté de la superstructure respectivement. Le paramètre 
h  représente la hauteur de la superstructure. Les quantités F F,m J  désignent la masse et le moment 
d’inertie de la fondation. , ,VV NN MMC C C  représentent la partie imaginaire des impédances 
dynamiques de la fondation. Le macroélément est muni de tous les paramètres nécessaires pour sa 
définition, présentés dans les Tableaux 4.2 et 4.3. On note finalement que p  représente le vecteur 
des efforts extérieurs.  
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Le problème peut être résolu avec un schéma d’intégration directe dans le domaine temporel, 
comme par exemple les schémas de Newmark, Wilson etc. Par exemple, si l’on utilise un schéma 
implicite de type Newmark, l’état du système est connu au pas de temps ( )t . Pour le pas de temps 
( )1t +  on introduit une prédiction de déplacements du système. Cette prédiction est introduite 
dans le modèle du macroélément qui fournit le vecteur de forces F , ce qui permet de vérifier si 
l’équation de la dynamique (4.79) est satisfaite. Des itérations sont effectuées jusqu’à la 
convergence. C’est pour cette raison, qu’il est essentiel d’écrire le macroélément dans un schéma 
de résolution régi par les déplacements. Des détails sur la mise en œuvre des méthodes numériques 
pour l’analyse dynamique non-linéaire dans le domaine temporel sont donnés dans l’ouvrage de 
Bathe (1996). 
4.4.2 Application numérique 
Afin de mettre en évidence le type de résultats que l’on obtient avec le macroélément, on va 
utiliser l’exemple d’une structure réelle. Il s’agit d’une pile du Viaduc ferroviaire de l’Arc (cf. 
Figure 4.33). Le même exemple a été étudié par Crémer (2001) avec son macroélément. 
 
 
Figure 4.33 – Les piles du Viaduc de l’Arc (bureau Greisch) (extrait par Crémer (2001)). 
 
Pour les paramètres du modèle on va introduire les valeurs suivantes : 
• [ ]6S 1.5 10 kgm = ×  
• [ ]6F 0.5 10 kgm = ×  
• [ ]6 2F 22.1 10 kg mJ = × ×  
• [ ]15 mh =  
Les caractéristiques élastiques de la pile sont : 
• [ ]212.9 mA =  
• [ ]35 GPaE =  
• [ ]420.2 mI =  
La rigidité de la superstructure est: 
S 3
3
628444 kN/m
EI
K
h
= =  
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Pour un pourcentage d’amortissement S 7%ξ =  on trouve : 
S S S S2 4298.4 kNs/mC m Kξ= =  
La fondation de la structure comporte une semelle circulaire qui repose à la surface d’un sol 
purement cohérent homogène. On a les valeurs suivantes : 
• Diamètre de la semelle : [ ]12 mD =  
• Cohésion du sol : [ ]0 50 kPaC =  
Le facteur de sécurité de la fondation vis-à-vis des charges permanentes est 1.75FS = . 
En ce qui concerne les impédances de la fondation, on calcule initialement les raideurs statiques. 
On rappelle que le module de cisaillement est donné comme fonction de la vitesse d’ondes de 
cisaillement sV  et de la masse volumique ρ  par la relation suivante : 
(4.84)  2sV ρ=G  
On calcule aussi la vitesse de l’analogue de Lysmer LaV , nécessaire pour l’évaluation des 
coefficients d’amortissement radiatif du système. Cette quantité est donnée par la relation : 
(4.85) ( )La
3.4
1 S
V Vπ ν= −  
Le Tableau 4.4 récapitule les relations d’approximation habituellement utilisées pour l’évaluation 
des raideurs statiques et des coefficients d’amortissement d’une semelle circulaire sur un sol 
élastique, isotrope et homogène. 
En première approximation, on va considérer que les impédances dynamiques du système sont 
indépendantes de la fréquence de sollicitation et égales aux raideurs statiques. La vitesse de 
propagation d’ondes de cisaillement est égale à [ ]200 m/secsV = , le coefficient de Poisson 
0.5ν =  (conditions non drainées) et la masse volumique du sol 32000 kgr/mρ ⎡ ⎤= ⎣ ⎦ , ce qui 
conduit aux valeurs suivantes : 
• ? [ ]3840000 kN/mNNK =  
• ? [ ]2560000 kN/mVVK =  
• ? [ ]92160000 kNm/radMMK =  
• [ ]97920 kNs/mNNC =  
• [ ]45239 kNs/mVVC =  
• [ ]881280 kNms/radMMC =  
On va étudier la réponse de la structure lorsqu’elle est soumise à une sollicitation sismique réelle 
introduite au moyen d’accélérogramme. On a choisi un accélérogramme enregistré lors du séisme 
du Friuli (Italie, 1976) qui est représenté sur la Figure 4.34. La durée de l’accélérogramme est 
[ ]22.5 sec  environ et son accélération maximale enregistrée est 2max 2.5 m/sec 0.25a g⎡ ⎤= =⎣ ⎦ .  
On considère que la structure est sollicitée par le diagramme d’accélération de la Figure 4.34 dans 
la direction horizontale. Ainsi le vecteur des efforts extérieurs pour la structure s’écrit : 
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(4.86) ( ) ( )S F 0 0
T
p m a t m a t⎡ ⎤= − −⎢ ⎥⎣ ⎦  
 
Tableau 4.4 – Raideurs statiques et coefficients d’amortissement radiatif d’une semelle circulaire sur un 
milieu élastique isotrope et homogène 
Mode Raideurs Statiques Coefficients d’amortissement radiatif 
Vertical ? 4
1NN
r
K ν= −
G
 ( )2
LaNNC V rρ π=  
Horizontal ? 8
2VV
r
K ν= −
G
 ( )2
SVVC V rρ π=  
Rotation ? ( )
38
3 1MM
r
K ν= −
G
 
4
La 4MM
r
C V
πρ ⎛ ⎞⎟⎜= ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
 
 
Figure 4.34 – Diagramme  d’accélération enregistré lors du séisme du Friuli (Italie, 1976). 
 
On présente les résultats de trois analyses différentes :  
a. Analyse élastique linéaire (Décollement et plasticité désactivés). (cf. Figure 4.35) 
b. Analyse élastique avec décollement (Plasticité désactivée). (cf. Figure 4.36) 
c. Analyse élastoplastique avec décollement. (cf. Figure 4.37) 
Les résultats comportent neuf diagrammes : 
- Les trois historiques des forces généralisées sur le système. 
- Les trois historiques des déplacements du centre de la semelle. 
- Les trois diagrammes force – déplacement.  
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Figure 4.35 – Réponse élastique linéaire du système pour l’accélérogramme de Friuli. 
2
max 2.5 m/sec 0.25a g⎡ ⎤= =⎣ ⎦  
 
Figure 4.36 – Réponse élastique avec décollement du système pour l’accélérogramme de Friuli. 
2
max 2.5 m/sec 0.25a g⎡ ⎤= =⎣ ⎦   
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Figure 4.37 – Réponse élastoplastique avec décollement (macroélément) du système pour 
l’accélérogramme de Friuli. 2max 2.5 m/sec 0.25a g⎡ ⎤= =⎣ ⎦  
 
Les résultats mettent en évidence les caractéristiques principales du comportement non-linéaire de 
la fondation : 
i. Isolation de la structure. Le moment maximal appliqué sur la fondation est pour l’analyse 
élastique linéaire [ ]7max 5 10 NmM = × , pour l’analyse élastique avec décollement 
[ ]7max 4 10 NmM = ×  et pour l’analyse élastoplastique complète [ ]7max 1.5 10 NmM = × . 
ii. Comportement en décollement. Le comportement élastique avec décollement est 
parfaitement réversible et non-linéaire, comme cela est présenté sur le diagramme moment – angle 
de rotation de la Figure 4.36. Le diagramme force horizontale – déplacement horizontal reste 
linéaire (conséquence de la formulation du modèle de décollement). On note aussi l’interaction 
moment – force verticale lors du décollement et le soulèvement de la semelle exprimé par les 
déplacements négatifs sur le diagramme déplacement vertical – temps. Ce diagramme met en 
évidence un soulèvement résiduel de la semelle ; il s’agit d’une erreur numérique due au fait que 
l’approximation de la matrice de la rigidité élastique est purement explicite. L’erreur est d’autant 
plus faible que la discrétisation du signal est plus dense.   
iii. Comportement élastoplastique. On note l’apparition d’un déplacement horizontal résiduel 
et d’un tassement de la semelle, effets de l’introduction du modèle plastique (cf. Figure 4.37). Les 
valeurs de ces déplacements sont faibles, puisque la sollicitation sismique est modérée. Les 
diagrammes force horizontale – déplacement horizontal et moment – angle de rotation mettent en 
évidence des cycles de dissipation d’énergie, mais de forme différente. Cette différence est due au 
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décollement. L’interaction avec la force verticale est beaucoup plus importante ; ce n’est pas 
seulement le décollement qui entraîne un couplage mais aussi le modèle de plasticité. 
On présente finalement dans les Figures suivantes les mêmes résultats pour l’accélérogramme de 
la Figure 4.34, mais cette fois multiplié par un facteur de 4 .  
On note que même si dans l’analyse élastique linéaire, les forces suivent l’augmentation du 
chargement par un facteur de 4 , il n’est pas de même ni dans l’analyse élastique avec décollement 
ni dans l’analyse élastoplastique complète. L’analyse élastique avec décollement (cf.  Figure 4.39) 
met en évidence la courbe caractéristique (allure S) du diagramme moment – angle de rotation, 
avec un décollement assez important. On note aussi que l’erreur accumulée comme déplacement 
résiduel de la semelle est plus important que dans le cas précédent. Ceci est un point qui doit être 
amélioré dans les révisions du modèle en adoptant un schéma implicite pour la linéarisation de la 
matrice de rigidité élastique non-linéaire du système.  
Dans l’analyse élastoplastique complète, on peut noter l’apparition d’un déplacement horizontal 
résiduel plus important ainsi que l’apparition d’une rotation résiduelle au niveau de la fondation. 
Les cycles de dissipation d’énergie sont plus importants que dans le cas précédant. Il en est de 
même est vrai pour le tassement vertical de la semelle.  
 
Figure 4.38 – Réponse  purement élastique du système pour l’accélérogramme de Friuli multiplié par un 
facteur de 4 : max 1a g=   
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Figure 4.39 – Réponse élastique avec décollement du système pour l’accélérogramme de Friuli multiplié 
par un facteur de 4 : max 1a g=  
Figure 4.40 – Réponse élastoplastique avec décollement du système pour l’accélérogramme de Friuli 
multiplié par un facteur de 4 : max 1a g=  
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4.4.3 Conclusion 
Les résultats présentés démontrent la grande utilité du macroélément pour l’analyse dynamique 
non-linéaire des structures du génie civil. Ils montrent que cet outil pratique peut être utilisé dans 
la phase de conception des ouvrages pour la mise en œuvre d’études paramétriques sur la réponse 
de la structure envisagée en insistant notamment sur l’effet des non-linéarités (matérielles – 
géométriques) dans la réponse globale de la structure. De plus, le macroélément peut trouver une 
application très importante dans un effort d’enrichissement des codes de conception parasismique, 
surtout vis-à-vis la philosophie émergente de conception qui n’est autre que la conception basée 
sur les déplacements. C’est l’outil qui permet désormais d’étudier l’influence de paramètres 
comme l’intensité, la durée et le contenu fréquentiel de la sollicitation sismique, les 
caractéristiques de rigidité et de résistance du sol de fondation, la géométrie de la fondation etc. 
sur la réponse des structures de manière très détaillée et quand même extrêmement rapide.  
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Conclusions et perspectives  
 
L’objectif de cette thèse a été de contribuer à l’étude du comportement sismique des fondations 
superficielles. Nos contributions ont porté sur les deux aspects fondamentaux du problème : d’une 
part, sur la détermination de la capacité portante sismique des fondations et d’autre part sur le 
développement d’une formulation nouvelle pour le macroélément d’interaction dynamique sol-
structure. 
En ce qui concerne le problème de la capacité portante, nous avons étendu les solutions 
disponibles au cas des semelles circulaires qui reposent à la surface d’un sol purement cohérent 
mettant en évidence un gradient vertical de cohésion. Le problème a été traité par l’approche 
cinématique du Calcul à la Rupture. Une série de mécanismes virtuels de rupture ont été 
considérés au moyen d’une méthode théorique récemment développée et des bornes supérieures 
optimales ont été établies pour quatre paramètres de chargement : la force verticale, la force 
horizontale et le moment sur la semelle, ainsi que les forces d’inertie dans le volume du sol, 
développées lors de la sollicitation sismique. Du point de vue théorique, nos contributions ont 
surtout porté sur la prise en compte des forces d’inertie en tant que paramètre de chargement du 
système sol-fondation ainsi que sur l’adaptation et le traitement (construction de champs de vitesse 
– optimisation) de mécanismes virtuels de rupture tridimensionnels au problème de la capacité 
portante sismique des fondations circulaires.   
Du point de vue pratique, les résultats  que nous avons établis pour les semelles circulaires 
combinées avec les résultats déjà disponibles pour les semelles filantes forment un ensemble de 
solutions qui couvrent les deux cas extrêmes du point de vue de la géométrie de fondations 
superficielles sur des sols purement cohérents. Nos résultats ont été en accord avec les 
observations sur site et ils ont vérifié l’importance d’un dimensionnement des fondations avec un 
facteur de sécurité à l’ordre de 3 contre les charges permanentes. En parallèle, les résultats obtenus 
nous ont permis de modifier de manière simple l’expression analytique de l’Eurocode 8 pour la 
détermination de la capacité portante sismique des fondations superficielles afin qu’elle puisse être 
utilisée au cas des fondations circulaires ou filantes sur un sol cohérent hétérogène. Nous avons 
insisté sur les points délicats concernant la prise en compte des forces d’inertie dans le problème et 
nous avons examiné les limites de validité des hypothèses adoptées. Ainsi, nous avons fourni une 
procédure de dimensionnement complète, accompagnée par un outil numérique permettant de 
reproduire notre analyse et nos résultats dans la conception d’ouvrages réels.  
En parallèle, une série d’expériences en centrifugeuse effectuée en collaboration avec le 
Laboratoire Central des Ponts et Chaussées a enrichi considérablement la compréhension du 
phénomène étudié et a mis en évidence les points dans la modélisation théorique qui exigent un 
traitement plus approfondi. Notre effort lors de la conception et la mise en œuvre des essais a été 
d’arbitrer entre les exigences de notre modèle théorique et les contraintes imposées par les moyens 
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d’expérimentation disponibles. La sélection d’un sol purement cohérent mou comme sol de 
fondation pour notre système (sélection motivée par les ruptures sismiques réelles au niveau de la 
fondation) a offert un cas d’étude rare dans la littérature : les essais sur des sols argileux en 
centrifugeuse sont en général très délicats et beaucoup plus difficiles que les essais sur des sols 
frottants. Les expériences, exécutés avec une répétitivité remarquable, ont mis en évidence le rôle 
important de l’effet P δ−  et de la profondeur d’encastrement sur la capacité portante de la 
fondation sous une charge inclinée et excentrée.     
Pour ce qui est du macroélément, nous avons proposé une nouvelle formulation particulièrement 
orientée vers les applications du génie parasismique en insistant sur la simplicité du modèle, sa 
flexibilité et son implémentation facile dans un code éléments finis. Ainsi, nous avons formulé un 
modèle de macroélément comportant deux parties : a) la partie irréversible de la réponse du 
système, décrite par un modèle de plasticité associé appartenant à la classe de modèles 
hypoplastiques de surface d’appui et b) la partie réversible de la réponse du système, décrite par 
un modèle élastique non-linéaire afin de prendre en compte la non-linéarité géométrique du 
système due au décollement sur l’interface sol-structure. Nos développements ont été basés sur 
l’idée de ne pas utiliser la surface ultime du système comme surface de charge pour le modèle de 
plasticité du macroélément. Par contre, nous avons attribué à la surface ultime sa vraie 
signification (en termes du Calcul à la Rupture) : domaine de chargements supportables par le 
système. Nous avons montré la façon dont les deux mécanismes du modèle (plasticité – 
décollement) sont couplés afin de fournir des états de chargement qui sont contenus à l’intérieur 
de la surface ultime. La résolution numérique du modèle a été faite par un schéma régi par les 
déplacements, où les deux mécanismes sont résolus simultanément.  
Les réponses que nous avons tentées de fournir aux problèmes posés ont, à leur tour, apporté un 
nombre de questions ouvertes, qui peuvent orienter maintenant les travaux futurs de cette étude. 
Ainsi, dans le problème de la capacité portante sismique des fondations superficielles, le 
traitement du matériau de Coulomb pour des configurations tridimensionnelles constitue l’étape de 
développement prochaine. En ce qui concerne l’approche cinématique du Calcul à la Rupture et la 
considération de champs de vitesse virtuelle définis analytiquement, on a déjà un nombre de 
travaux qui peuvent inspirer des développements dans le problème des fondations superficielles. 
Plus précisément, un nombre de mécanismes virtuels de rupture pertinents pour le critère de 
Coulomb ont été construits dans le contexte de stabilité de fronts de tunnels (cf. Cuvillier, 2001). Il 
y a aussi la possibilité d’utiliser d’autres méthodes disponibles, surtout les méthodes numériques 
de l’analyse limite (construction de champs de vitesse – bornes supérieures ou de contrainte – 
bornes inférieures par éléments finis). Ces méthodes ont connu une évolution importante 
récemment avec l’introduction de nouveaux algorithmes pour la résolution des problèmes 
d’optimisation obtenus, qui sont des problèmes d’optimisation conique (cf. Krabbenhoft et al., 
2007). On note que l’intérêt pour des bornes inférieures reste fort même pour le matériau de 
Tresca en configurations tridimensionnelles. L’utilisation des méthodes numériques de l’analyse 
limite dans les problèmes parasismiques reste encore très limitée.  
Toujours concernant le problème de la capacité portante sismique, un nombre de points délicats a 
été mis en évidence par les essais expérimentaux en centrifugeuse. Nous nous référons surtout à 
l’effet P δ− , qui a conduit à une diminution considérable de la capacité portante sous un 
chargement incliné et excentré. Le problème est particulièrement pertinent pour les sols mous, les 
sols qui sont concernés, en général, par les ruptures sismiques au niveau de la fondation. Il est 
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alors essentiel d’inclure dans les codes de conception une méthodologie permettant d’évaluer la 
réduction de la portance des fondations à cause de l’effet P δ− . Le même besoin existe en ce qui 
concerne l’évaluation du rôle favorable de la profondeur d’encastrement des fondations. Ces deux 
éléments, parfois d’importance primordiale, ne sont pas inclus dans la solution théorique établie.  
Les conclusions tirées par la campagne expérimentale seront concrétisées de manière encore plus 
claire lors de l’achèvement de la troisième séance d’essais, qui est déjà planifiée : c’est la séance 
consacrée à la capacité portante du système sous sollicitations sismiques réelles. L’utilisation 
d’une table vibrante dans la nacelle de la centrifugeuse est déjà un grand défi pour la modélisation 
de fondations sous séismes en laboratoire. La reproduction d’une vraie rupture au niveau de la 
fondation va fournir un cas d’étude complet et un outil de validation – vérification pour toute 
méthode théorique. 
Le deuxième axe de cette thèse, celui du macroélément, ouvre aussi un nombre important de 
travaux perspectifs. Tout d’abord, il y a tout ce qui concerne la validation du modèle proposé. 
Jusqu’à maintenant nous avons insisté notamment sur la structure du macroélément. Il est 
désormais essentiel de procéder à la validation soigneuse des relations d’approximation utilisées 
(eg. modèle de décollement) ainsi qu’à la calibration des paramètres du modèle. Il s’agit donc 
d’une procédure longue qui doit comporter des résultats expérimentaux, des analyses numériques 
du système à l’échelle des matériaux constitutifs (éléments finis), des exemples d’utilisation du 
modèle etc. Du point de vue théorique, il serait intéressant d’étendre la structure du modèle dans le 
cas d’un sol de type Coulomb (en combinaison avec le problème de la capacité portante). D’autres 
améliorations possibles portent sur la prise en compte de la dépendance fréquentielle des 
impédances de la fondation ou sur l’effet des forces d’inertie dans le sol dans la formulation du 
modèle. Ce dernier point peut être traité en introduisant la variation de la quantité maxN  (force 
verticale maximale supportée par le système) comme fonction des forces d’inertie dans le sol.  
On note finalement que la validation du modèle doit être suivie par son mise en œuvre dans un 
code éléments finis et surtout par son exploitation pour des applications réelles. L’utilité du 
macroélément consiste essentiellement en la possibilité d’effectuer très rapidement, un grand 
nombre d’analyses dynamiques non-linéaires de structures réelles. Ainsi, il peut surtout être utilisé 
pour la mise en œuvre d’analyses paramétriques, qui mettront en évidence le rôle de quantités 
physiques particulières sur la réponse d’une structure. Il peut aussi trouver une application 
importante dans un effort d’enrichissement des codes de conception existants : l’évaluation des 
non-linéarités du phénomène d’interaction sol-structure et la détermination des déplacements 
résiduels de la structure lors d’un séisme permettent désormais de s’orienter vers la prise en 
compte d’un critère de performance dans la conception des structures. C’est là l’objectif final de 
tous les développements qui ont été abordés dans cette thèse.     
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1.I ANNEXE : Une base de données de ruptures 
sismiques au niveau de la fondation 
Le phénomène de liquéfaction et le dépassement de la capacité portante de la fondation sont identifiés 
comme les deux mécanismes principaux des ruptures sismiques au niveau de la fondation des structures. À 
la différence de la liquéfaction, dont l’étude a été développée après les ruptures classiques observées lors du 
séisme de Niigata (Japon, 1964) (Seed & Idriss, 1967), la question de la capacité portante sismique, 
incontestablement reconnue après le séisme de Guerrero – Michoacán (Mexique, 1985), est restée 
relativement sous-estimée et assez peu comprise.  
Pour cette raison, on a construit une base de données de structures et d’ouvrages de génie civil, qui ont subi 
une rupture par perte de capacité portante lors d’un séisme récent, dans le double but de contribuer à une 
meilleure compréhension du phénomène, mis en évidence par des observations de structures sur site et, en 
parallèle, de fournir des cas d’études réels nécessaires pour la validation des méthodologies théoriques de 
calcul de la capacité portante sismique et de l'évaluation des déplacements permanents de la fondation.     
Pour inclure une rupture particulière dans la base de données, il fallait que celle-ci fût due à un 
dépassement de la capacité portante du système sol-fondation. Dans un premier temps, les ruptures dues à 
la liquéfaction ont été exclues, ainsi que les ruptures dues à une défaillance des éléments structuraux de la 
fondation.   
1.I.1 Sources 
Les sources pour la création de la base de données sont diverses et comportent principalement : 
a. Les articles dans des journaux scientifiques et dans des comptes rendus de congrès 
internationaux.  
b. Les volumes spéciaux de différents journaux consacrés à un grand séisme récent 
particulièrement dommageable, dont les volumes des Earthquake Spectra pour les grands séismes des vingt 
dernières années, les volumes spéciaux de Soils and Foundations, etc.   
c. Les informations disponibles en ligne sur un nombre de sites consacrés à la prévention des 
séismes et à la recherche en génie parasismique, dont  l’Earthquake Engineering Research Institute (EERI) 
etc.     
d. Les rapports de reconnaissance après de grands séismes issus des Associations pour le 
Génie Parasismique, dont l’Association Française du Génie Parasismique (AFPS) etc. 
1.I.2 Structure de la base de données 
La base de données, qui a été créée, est constituée de fiches de données. Chaque fiche correspond à une 
structure particulière, qui a subi une rupture par perte de capacité portante. Presque 200 ouvrages ont été 
rassemblés, couvrant un large spectre de combinaisons de types de structure, configurations de la fondation 
et conditions du sol (profil géotechnique). Une première classification a été faite par rapport au type de 
structure, en distinguant les catégories suivantes : 
a. Bâtiments.  
 b. Ponts. 
 c. Réservoirs – Infrastructure industrielle. 
 d. Barrages. 
 e. Structures portuaires. 
Chaque fiche de données est composée de trois champs de données décrivant la rupture : 
Le premier comporte les données du séisme : i) le nom du séisme, ii) le lieu du séisme (pays – ville), iii) la 
date de l’événement sismique, iv) sa magnitude et v) les sources d’informations utilisées.  
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Le deuxième champ de données est consacré à la description de la structure touchée, sa fondation et les 
conditions du sol de fondation. Plus précisément les données suivantes sont apparaissent : i) type de 
structure, ii) description de la structure, iii) type de fondation - description, iv) dimensions de fondation, v) 
sol de fondation. 
Le troisième champ de données concerne la description de la rupture elle-même et fournit les informations 
suivantes : i) déplacement permanent après le séisme, ii) rotation permanente après le séisme et iii) 
description de la rupture.  
Toutes les autres informations disponibles sont aussi attachées à chaque fiche. Celles-ci peuvent être 
constituées des données de reconnaissance géotechnique du site, des dessins techniques de la structure, des 
photographies de la structure avant/après le séisme, etc.  
Un exemplaire de fiche de données est présenté à la fin de cette Annexe.      
1.I.3 Points récapitulatifs 
Les points suivants, extraits de l’examen de la base de données, récapitulent les facteurs qui se révèlent 
particulièrement négatifs par rapport à une rupture sismique au niveau de la fondation : 
• Sols sensibles  
• Risque de résonance entre la couche de sol de fondation et la superstructure. 
• Pressions verticales élevées en conditions statiques (avant le séisme). 
• Excentricités de charge qui peuvent fortement majorer l’effet des forces horizontales et des 
moments sismiques. 
• En particulier, changements de la destination de la structure, qui peuvent augmenter la pression 
verticale sur la fondation ou créer des excentricités de charge dans le système structural. 
• Une forme de la structure en plan, qui met en évidence des axes de résistance faible contre l’action 
des moments sismiques, puisque la direction d’incidence de la sollicitation sismique est aléatoire. 
• Un élancement élevé de la structure, tendant à augmenter les moments sismiques. 
• Configurations de fondations qui entraînent des concentrations de contraintes aux extrémités de la 
fondation. Cela peut avoir un effet négatif étant donné que l’action des moments sismiques va 
principalement toucher les extrémités du système de fondation.  
• Configurations de fondations de rigidité non homogène. 
• Séismes avec un grand nombre de cycles de chargement entraînant la dégradation de la rigidité de 
la fondation, l’accumulation de rotations permanentes et l’affaiblissement des caractéristiques de résistance 
du sol (fatigue du sol). 
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2.I ANNEXE : La méthodologie de Puzrin & 
Randolph 
 
2.I.1 Considérations générales 
Cette annexe est consacrée à la présentation de la méthode proposée par Puzrin & Randolph (2003a, 2003b) 
pour le traitement de mécanismes plans pertinents pour le critère de Tresca avec résistance à la traction.  
Soient le système global des coordonnées { , , }x y z  et un champ de vitesse virtuel Uˆ  pertinent par rapport 
au critère de Tresca avec résistance à la traction. Le champ de vitesse virtuel Uˆ  décrit un mécanisme plan. 
Dans le cas général de systèmes de coordonnées curvilignes non orthogonaux, on peut considérer la 
transformation de coordonnées { , , }x y z  dans un nouveau système de coordonnées{ , , }x y z′ ′ ′  : 
(2.I.1) 
( , , , ) ( , , , )
( , , , ) ( , , , )
( , , , ) ( , , , )
x x x y z t x x x y z t
y y x y z t y y x y z t
z z x y z t z z x y z t
⎧ ⎧⎪ ′ ′ ′ ⎪ ′ ′= =⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪′ ′ ′ ′ ′= ⇔ =⎨ ⎨⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪′ ′ ′ ′ ′= =⎪ ⎪⎪ ⎪⎩ ⎩
  
telle que le système { , , }x y z′ ′ ′  vérifie la condition que la vitesse reste toujours parallèle vers le nouveau 
axe x ′  :  
(2.I.2) ˆ ˆ 0z yU U′ ′= =  
Dans la transformation (2.I.1), les coordonnées { , , }x y z  et { , , }x y z′ ′ ′  dépendent en général d’un 
variable t . Un cas particulier s’obtient si t y y ′= = .  Dans ce cas, la transformation (2.I.1) s’écrit : 
(2.I.3) 
( ) ( )
( ) ( )
( ) ( )
( ) ( )
( , , ) ( , , )
( , , ) ( , , )
y yx x x y z x x x y zy y
y y y y
y yz z x y z z z x y zy y
⎧ ⎧⎪ ′ ′ ′ ⎪ ′ ′′ ′= =⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪′ ′= ⇔ =⎨ ⎨⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪′ ′ ′ ′ ′′ ′= =⎪ ⎪⎪ ⎪⎩ ⎩
, 
Ce cas particulier se réfère à un mécanisme plan (vitesse dans le plan xz) mais pas en déformation plane 
(vitesse fonction de coordonnée y). 
Pour cette configuration, Boresi & Chong (2000) donne l’expression du tenseur des taux de déformation 
dˆ  : 
(2.I.4) 
 
( ) ( )( )
( )( ) ( )
( ) ( )
ˆ 11ˆ ˆ ˆ
ˆˆ ˆ1 1ˆ ˆ ˆ
2
ˆ /ˆ
2
x
x x y y x
xx x
z z x x y
x
x z
Ud d U
xx
x zUU Ud U d
y yx yx z
Ud
z
β
βαα
γ
γα β
α α
γ
′′ ′ ′ ′ ′
′′ ′′ ′ ′ ′ ′
′′ ′
⎛ ⎞ ∂∂ ⎟⎜= =⎟⎜ ⎟⎝ ⎠ ′∂′∂
⎛ ⎛ ⎞ ⎞′ ′⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂∂ ∂∂ ∂⎟ ⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎜⎜ ⎜= = + +⎟ ⎟⎟ ⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎜ ⎜⎜ ⎜⎟ ⎟⎟ ⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎜ ⎜⎝ ⎠ ⎝ ⎠′ ′⎝ ⎠ ⎝ ⎠′ ′∂ ∂⎝ ⎝ ⎠ ⎠∂ ∂′ ′∂ ∂
⎛ ⎞∂⎜= ⎜⎜⎝ ⎠′∂ ( ) ( )ˆ 1 1ˆ 2xy z U z xd y yx z ωγ αβ α γ αγ′′ ′ ′ ′⎛ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞ ⎞∂ ∂∂ ∂⎟ ⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜= − +⎟ ⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜⎟ ⎟ ⎟⎟ ⎜ ⎜ ⎜′ ′⎝ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠ ⎠′ ′∂ ∂∂ ∂
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Dans les expressions (2.I.4) on a défini les quantités suivantes : 
( ) ( ) ( )2 2 2( , , ) x y zx y z x x xα ∂ ∂ ∂′ ′ ′ = + +′ ′ ′∂ ∂ ∂  
2 2 2
( , , )
x y z
x y z
y y y
β ⎛ ⎞ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂ ∂⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜′ ′ ′ = + +⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜⎟ ⎟ ⎟′ ′ ′⎝ ⎠ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠∂ ∂ ∂  
( ) ( ) ( )2 2 2( , , ) x y zx y z z z zγ ∂ ∂ ∂′ ′ ′ = + +′ ′ ′∂ ∂ ∂  
( ) ( ) ( )2 2 2x y zx y zx y x y x yz z zω ⎛ ⎞ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂ ∂∂ ∂ ∂⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜= + +⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜′ ′ ′ ′ ′ ′′ ′ ′⎝ ⎠ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠∂ ∂ ∂ ∂ ∂ ∂∂ ∂ ∂  
Pour que la fonction ( )dˆπ  volumique ait une valeur finie, il faut que le tenseur dˆ  satisfasse la condition 
de pertinence pour le matériau de Tresca : 
(2.I.5) 
( )
{ }
1 2 3
1 2 3
ˆ ˆ ˆ ˆtr 0 0
ˆ ˆ ˆ 2max , 1,2,3i
d d d d
d id d d
= ⇒ + + = ⇒
⇒ + + = =
 
Par conséquent, la fonction ( )dˆπ  pour le matériau de Tresca avec résistance à la traction est donnée par 
l’expression : 
(2.I.6) ( ) ( ) { }1 2 3ˆ ˆ ˆ ˆˆ 2 max , 1,2,3ic d d d c d idπ = + + = =  
L’équation caractéristique pour le tenseur dˆ  est définie par l’équation suivante : 
(2.I.7) ( ) ( )( ) ( )3 2 1ˆ ˆ ˆ ˆ ˆ ˆtr 1 det 0
2 ij ji ii jj ij
d d d d d dλ λ δ λ− + + − − + =    
Dans (2.I.7), on dénote par λ  les valeurs propres du tenseur dˆ . On note par ijδ  le delta de Kronecker : 
(2.I.8) 
1
0ij
i j
i j
δ
=⎧⎪⎪= ⎨ ≠⎪⎪⎩
 
La condition de pertinence oblige que ( )ˆtr 0d =  qui conduit à la simplification de l’équation (2.I.7) sous 
la forme : 
(2.I.9) 3 0p qλ λ− − =  
avec: 
(2.I.10) ( )( )1 1
2 ij ji ii jj ij
p d d d d δ= − −  
(2.I.11) ( )ˆdetq d=  
La solution de l’équation (2.I.9) est fournie selon Abramovitz & Stegun (1973): 
(2.I.12) { } 1
3
3 31
max , 1,2,3 2 cos cos
3 3 2
i
qp
d i
p
−⎛ ⎞⎛ ⎞⎟⎟⎜ ⎜= = ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎜⎝ ⎝ ⎠⎠  
En combinant les équations (2.I.12) et (2.I.6), on obtient: 
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(2.I.13) ( ) 1 33 31ˆ 4 cos cos3 3 2
qp
cd
p
π −⎛ ⎞⎛ ⎞⎟⎟⎜ ⎜= ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎜⎝ ⎝ ⎠⎠  
Finalement, l’expression fournissant l’élément infinitésimal du volume, nécessaire pour l’évaluation de 
l’intégral volumique de la fonction ( )dˆπ , est donnée par : 
(2.I.14) d d d d d d dx y z x y zΩ αβγ ′ ′ ′= =  
Dans la suite, on examine les deux cas de champs de vitesse virtuels utilisés dans le présent travail : a) 
champ de vitesse virtuel de trajectoires droites et b) champ de vitesse virtuel en trajectoires circulaires. 
2.I.2 Champ de vitesse virtuel en trajectoires droites  
Dans ce cas, le vecteur de la vitesse reste constamment parallèle vers une famille des lignes droites dans le 
plan xz . On note par ψ  l’angle entre le vecteur de la vitesse et l’axe x  et on introduit la transformation de 
coordonnées suivante : 
(2.I.15) 
( ) ( ) ( ) ( )
( ) ( ) ( ) ( )
0 0
0 0
( ) cos ( ) ( ) sin ( )
( ) cos ( ) ( ) sin ( )
x x x y y z z y y
z z z y y x x y y
y y
ψ ψ
ψ ψ
⎧⎪⎪⎪⎪⎪⎨⎪⎪⎪⎪⎪⎩
′ = − + −
′ = − − −
′ =
 
La transformation (2.I.15) est présentée sur la Figure 2.I- 1. 
La résolution des équations (2.I.15) par rapport à { }, ,x y z : 
(2.I.16) 
( ) ( )
( ) ( )
0
0
( ) cos ( ) sin ( )
( ) sin ( ) cos ( )
x x y x y z y
y y
z z y x y z y
ψ ψ
ψ ψ
⎧⎪ ′ ′ ′ ′ ′= + −⎪⎪⎪⎪ ′=⎨⎪⎪⎪ ′ ′ ′ ′ ′= + +⎪⎪⎩
 
 
 
Figure 2.I- 1. Champ de vitesse virtuel en  trajectoires droites et transformation de coordonnées 
pertinente d’après Puzrin & Randolph (2003a, 2003b) 
 
On applique maintenant les équations obtenues dans le paragraphe 2.I.1 : 
( ) ( ) ( )2 2 2 2 2( , , ) cos 0 sin 1x y zx y z x x xα ψ ψ∂ ∂ ∂′ ′ ′ = + + = + + =′ ′ ′∂ ∂ ∂  
Similairement, on trouve : 
1β γ= =  
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La quantité ω  se calcule : 
( ) ( ) ( )
( ) ( ) ( ) ( )
2 2 2
sin sin cos cos 0
x y zx y z
x y x y x yz z z
d d
dy dy
d
dy
ω
ψ ψω ψ ψ ψ ψ
ψω
⎛ ⎞ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂ ∂∂ ∂ ∂⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜= + + ⇒⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜′ ′ ′ ′ ′ ′′ ′ ′⎝ ⎠ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠∂ ∂ ∂ ∂ ∂ ∂∂ ∂ ∂
⎡ ⎤ ⎡ ⎤⇒ = − ⋅ − + + ⇒⎢ ⎥ ⎢ ⎥′ ′⎢ ⎥ ⎢ ⎥⎣ ⎦ ⎣ ⎦
⇒ = ′
 
Le matériau de Tresca satisfait: 
( )
( ) ( )
ˆtr 0
ˆ1 1 1ˆ ˆ 0
ˆ
0
x
x x
x
d
U U U
x xx
U
x
β γ
α βα γα′ ′ ′
′
= ⇒
⎛ ⎞ ∂ ∂∂ ⎟⎜⇒ + + = ⇒⎟⎜ ⎟⎝ ⎠ ′ ′∂ ∂′∂
⎛ ⎞∂ ⎟⎜⇒ =⎟⎜ ⎟⎝ ⎠′∂
 
En utilisant les résultats précédents, on calcule les éléments du tenseur dˆ  par (2.I.4) et on obtient : 
(2.I.17) ( ) ˆ1ˆ 0xx x Ud
xα
′′ ′
⎛ ⎞∂ ⎟⎜= =⎟⎜ ⎟⎝ ⎠′∂  
(2.I.18) ( )( )1ˆ ˆ 0y y xd Uxββα′ ′ ′∂= =′∂  
(2.I.19) ( )( )1ˆ ˆ 0z z xd Uxγγα′ ′ ′∂= =′∂  
 
(2.I.20) 
( )
0 0
ˆˆ ˆ1ˆ
2
ˆ ˆ1ˆ sin cos
2
xx x
x y
x x
x y
x zUU Ud
y yyx z
x zU Ud x
y y yy z
β
ψ ψ ψ
′′ ′′ ′
′ ′′ ′
⎛ ⎛ ⎞ ⎞′ ′⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂∂∂ ∂⎟ ⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎜⎜ ⎜= + + ⇒⎟ ⎟⎟ ⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎜ ⎜⎜ ⎜⎟ ⎟⎟ ⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎜ ⎜⎝ ⎠ ⎝ ⎠′ ′⎝ ⎠ ⎝ ⎠′∂ ∂⎝ ⎝ ⎠ ⎠∂′ ′∂ ∂
⎡⎛ ⎞ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂ ∂∂ ∂⎟⎜ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ′⎢⇒ = + ⋅ − + −⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜ ⎟⎟⎟⎜ ′ ′ ′⎝ ⎠⎝ ⎠ ∂ ∂ ∂′⎝ ⎠∂ ′∂⎣
⎤⎥⎢ ⎥⎦
 
 
(2.I.21) ( ) ( )ˆ ˆ1/ˆ 2 2x xx z U Ud zzα αγ ′ ′′ ′ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂⎟⎜ ⎟⎜= =⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎝ ⎠⎝ ⎠ ′∂′∂  
 
(2.I.22) 
( ) ( )ˆ 1 1ˆ 2
ˆˆ
2
x
y z
x
y z
U z x
d
y yx z
Ud
y
ωγ α
β α γ αγ
ψ
′′ ′
′′ ′
′ ′⎛ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞ ⎞∂ ∂∂ ∂⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜= − + ⇒⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜′ ′⎝ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠ ⎠′ ′∂ ∂∂ ∂
∂⎛ ⎞⎛ ⎞⎟ ⎟⎜ ⎜⇒ = ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎟⎟ ′⎝ ⎠⎝ ⎠ ∂
 
En combinant les équations (2.I.17) - (2.I.22), on calcule les quantités ,p q  dans (2.I.10) et (2.I.11) 
respectivement et on obtient : 
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(2.I.23) 
( ) ( ) ( )2 22ˆ ˆˆ
ˆ ˆ ˆ2
x y y zx z
x y x z y z
d dp d
q d d d
′ ′ ′ ′′ ′
′ ′ ′ ′ ′ ′
= + +
=
 
Finalement, on peut constater que dans le cas spécifique où l’angle ( )yψ ′  est constante par rapport à y ′ , 
on obtient 0q = . Par conséquent, la fonction ( )dˆπ  pour un matériau de Tresca devient: 
(2.I.24) 
( )
( ) ( )( )
( ) ( )
( ) ( ) ( )
1
3
1
2 2
1 3 3ˆ 4 cos cos
3 3 2
1ˆ 4 cos cos 0
3 3
ˆ 4 cos
3 6
ˆˆ ˆ2 x y x z
p q
d c
p
p
d c
p
d c
dd c d
π
π
ππ
π
−
−
′ ′ ′ ′
⎛ ⎛ ⎞⎞⎟⎟⎜ ⎜= ⇒⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎜⎝ ⎝ ⎠⎠
⇒ = ⇒
⇒ = ⇒
⇒ = +
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2.I.3 Champ de vitesse virtuel en trajectoires circulaires  
On étudie maintenant le cas où le vecteur de la vitesse suit une famille de trajectoires circulaires dans le 
plan xz  comme présenté sur la Figure 2.I- 2. 
 
 
Figure 2.I- 2. Champ de vitesse virtuel en trajectoires circulaires et transformation pertinente 
d’après Puzrin et Randolph (2003a, 2003b). 
 
On introduit la transformation de coordonnées suivante : 
(2.I.25) 
( ) ( )
01
0
2 2
0 0
( )
tan
( )
( ) ( )
z z y
x
x x y
y y
z z z y x x y
−⎧ ⎛ ⎞−⎪ ⎟⎜′⎪ = ⎟⎜⎪ ⎟⎜⎝ − ⎠⎪⎪⎪⎪ ′ =⎨⎪⎪⎪⎪ ′ = − + −⎪⎪⎪⎩
 
La résolution des équations (2.I.25) par rapport à { }, ,x y z  donne : 
(2.I.26) 
0
0
( ) cos
( ) sin
x x y z x
y y
z z y z x
⎧⎪ ′ ′ ′= +⎪⎪⎪⎪ ′=⎨⎪⎪⎪ ′ ′ ′= +⎪⎪⎩
  
On détermine les quantités nécessaires pour l’évaluation de la fonction ( )dˆπ : 
( ) ( ) ( )
( )( ) ( ) ( )
2 2 2
2 22
( , , )
0 cos )sin
x y z
x y z
x x x
z z xx
z
α
α
α
∂ ∂ ∂′ ′ ′ = + + ⇒′ ′ ′∂ ∂ ∂
′ ′ ′⇒ = + + ⇒′−
′⇒ =
 
Similairement, on trouve : 
1β γ= =  
( ) ( ) ( )2 2 2
0
x y zx y z
x y x y x yz z z
ω
ω
⎛ ⎞ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂ ∂∂ ∂ ∂⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜= + + ⇒⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜′ ′ ′ ′ ′ ′′ ′ ′⎝ ⎠ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠∂ ∂ ∂ ∂ ∂ ∂∂ ∂ ∂
⇒ =
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Le tenseur des taux de déformation est obtenu par :  
(2.I.27) ( ) ˆ1ˆ 0xx x Ud
xα
′′ ′
⎛ ⎞∂ ⎟⎜= =⎟⎜ ⎟⎝ ⎠′∂      
(2.I.28) ( )( )1ˆ ˆ 0y y xd Uxββα′ ′ ′∂= =′∂  
(2.I.29) ( )( )1ˆ ˆ 0z z xd Uxγγα′ ′ ′∂= =′∂  
(2.I.30) 
( )
0 0
ˆˆ ˆ1ˆ
2
ˆ ˆ1ˆ cos sin
2
xx x
x y
x x
x y
x zUU Ud
y yyx z
x zU Ud x x
y yy z
β
′′ ′′ ′
′ ′′ ′
⎛ ⎛ ⎞ ⎞′ ′⎛ ⎞ ⎛ ⎞⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂∂∂ ∂⎟ ⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎜⎜ ⎜= + + ⇒⎟ ⎟⎟ ⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎜ ⎜⎜ ⎜⎟ ⎟⎟ ⎟⎟ ⎟⎜ ⎜⎜ ⎜⎝ ⎠ ⎝ ⎠′ ′⎝ ⎠ ⎝ ⎠′∂ ∂⎝ ⎝ ⎠ ⎠∂′ ′∂ ∂
⎡⎛ ⎞ ⎤⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂∂ ∂⎟⎜ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ′ ′⎢ ⎥⇒ = − ⋅ +⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜ ⎟⎟⎟⎜ ′ ′⎝ ⎠⎝ ⎠⎢ ⎥∂ ∂′⎝ ⎠∂ ′∂⎣ ⎦
 
 
(2.I.31) ( ) ( )ˆ ˆ ˆ1/ˆ 2 2x x xx z U U Ud z zzα αγ ′ ′ ′′ ′ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂⎟⎜ ⎟⎜= =⎟ ⎟−⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎝ ⎠⎝ ⎠ ′ ′∂′∂  
 
(2.I.32) 
( ) ( )
0 0
ˆ 1 1ˆ
2
ˆˆ cos sin
2
x
y z
x
y z
U z x
d
y yx z
z xU x xd
y yz
ωγ α
β α γ αγ
′′ ′
′′ ′
′ ′⎛ ⎛ ⎞ ⎛ ⎞ ⎞∂ ∂∂ ∂⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜= − + ⇒⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜⎟ ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎜′ ′⎝ ⎝ ⎠ ⎝ ⎠ ⎠′ ′∂ ∂∂ ∂
∂ ∂⎛ ⎞⎛ ⎞⎟ ⎟′ ′⎜ ⎜ −⇒ = ⎟ ⎟⎜ ⎜ ⎟⎟ ′ ′⎝ ⎠⎝ ⎠ ∂ ∂
 
L’évaluation de la fonction ( )dˆπ , s’effectue par les équations (2.I.23). De plus, si xˆU ′  est constante: 
(2.I.33) ( ) ( ) ( )22ˆ ˆˆ2 y zx zcd ddπ ′ ′′ ′= +  
Si finalement on a xˆU kz′ ′= , où k une constante, on obtient : 
(2.I.34) ( ) ( ) ( )2 2ˆ ˆ ˆ2 x y y zcd d dπ ′ ′ ′ ′= +  
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2.II ANNEXE : Le mécanisme de pure translation 
(Mécanisme translationnel) 
2.II.1 Description du mécanisme 
Le mécanisme de pure translation a été initialement présenté par Green (1954) pour la détermination de la 
capacité portante d’une semelle filante sous l’action d’une force verticale N et une force horizontale V. On 
présente ici une extension du mécanisme original dans les trois dimensions en suivant la méthodologie de 
Puzrin & Randolph (2003a, 2003b). La géométrie du mécanisme est présentée sur la Figure 2.II.1. 
 
 
Figure 2.II.1 - La géométrie du mécanisme de Green adaptée à la géométrie d’une semelle circulaire 
 
Comme on peut constater sur la Figure 2.II.1, le mécanisme est étendu dans les trois dimensions en 
considérant qu’à toute section de la géométrie par un plan constanteZ = , la longueur de la trace du 
mécanisme sur la surface du sol (par exemple AA ou BB) est proportionnelle à la largeur de la semelle sur 
cette section. Apparemment, la longueur de la trace du mécanisme est maximale quand la section contient 
le centre de la semelle et elle est nulle quand on arrive aux extrêmes de la semelle, pour lesquels Z = ± a. 
On suppose aussi que : 
ˆ 0ZU =  
en tout point du sol mobilisé par la rupture. La géométrie du mécanisme est définie à travers deux 
paramètres géométriques : les angles δ et ε. Le mécanisme contient trois zones notées 1, 2 et 3 sur la Figure 
II.1. La zone 1 (CDG, cf. Figure 2.II.1) est déplacée comme un bloc rigide de sol à une vitesse virtuelle 0ˆU . 
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La direction de la vitesse 0ˆU  forme un angle δ par rapport à la surface du sol. La partie 2 (GDE, cf. Figure 
2.II.1) est une bande circulaire de cisaillement et la vitesse en tout point reste parallèle vers l’arc DE et 
égale à 0ˆU .  La zone 3 (GEF, cf. Figure 2.II.1)  est déplacée aussi comme un bloc rigide et la vitesse, 
toujours égale à 0ˆU , est en direction qui forme un angle ε par rapport à la surface du sol.  
2.II.2 Calcul de la puissance des forces extérieures 
Initialement, on calcule la puissance des forces extérieures N et V par rapport au mécanisme décrit au 
dessus.  On obtient l’expression suivante : 
(2.II.1) ( ) ( )e 0ˆsin cosN V Uδ δ= +P   
2.II.3 Calcul de la puissance résistante maximale – Cohésion 
surfacique 
On évalue d’abord la puissance résistante maximale due à la cohésion surfacique 0C . 
On note initialement que les contributions de la puissance résistante maximale du système, se développent 
à toute la longueur de l’interface CDEF (cf. Figure 2.II.1) et dans le volume de la zone 2 (GDE sur la 
Figure 2.II.1). Dans les volumes des zones 1 et 3, i.e. en CDG et en GEF, la puissance résistante est nulle 
puisque ces zones sont déplacées comme blocs rigides avec une vitesse 0Uˆ .  
2.II.3.1 Zone 1 
Il s’agit d’une zone où le champ de vitesse suit des trajectoires droites. On se réfère à la Figure 2.II.2. 
L’origine du système des coordonnées globales { }, ,X Y Z  est posée au centre de la semelle circulaire. 
L’origine du système transformé { }, ,x y z  est à G et l’axe x est incliné par rapport à l’axe X à un angle 
constanteψ δ= = .  
 
 
Figure 2.II.2 - Zone 1 du mécanisme de pure translation 
 
 La transformation de coordonnées s’écrit :  
(2.II.2) 
( ) ( )
( ) ( )
0 0
0 0
( ) cos ( ) sin
( ) cos ( ) sin
x X X Z Y Y Z
y Y Y Z X X Z
z Z
δ δ
δ δ
⎧⎪ = − + −⎪⎪⎪⎪ = − − −⎨⎪⎪⎪ =⎪⎪⎩
 ⇔
0
0
( ) cos sin
( ) sin cos
X X z x y
Y Y z x y
Z z
δ δ
δ δ
⎧⎪ = + −⎪⎪⎪⎪ = + +⎨⎪⎪⎪ =⎪⎪⎩
 
U0 
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On note que 2 20 ( )X z a z= − , puisque le point G, qui définit la distance 0X , se trouve sur la périmètre 
de la semelle. On trouve encore que 0 0Y =  et 0ˆ ˆxU U= . La puissance résistante maximale est donnée 
par l’équation connue : 
(2.II.3) ( ) ( ) ( )rm ˆ ˆ ˆd d,U d n Uπ πΩ Σ= Ω+ Σ∫ ∫ ? ?? ?P    
On trouve 0xy yz zxd d d= = = , ce qui signifie que ( )ˆ 0dπ = , c’est-à-dire : 
rm,1 0
volume =P  
La notation rm,1
volumeP  désigne la puissance résistante maximale développée dans le volume de la zone 1. 
Pour le calcul de l’intégral surfacique dans (2.II.3), on se réfère à la discontinuité du champ de vitesse le 
long CD (cf. Figure 2.II.2) sur laquelle le vecteur de la vitesse est tangentiel. L’intégral donc s’écrit comme 
au dessous : 
(2.II.4) rm 0 0ˆ dCD
C U= Σ∫P   
L’élément surfacique dΣ  de la surface CD est calculé en exprimant la coordonnée y de la surface CD par 
rapport à x et z : ( , )CDy g x z=  et en calculant la quantité suivante : 
(2.II.5) 
2 2
d 1 d d
g g
x z
x z
⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂⎟ ⎟⎜ ⎜Σ = + +⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎜⎝ ⎠ ⎝ ⎠∂ ∂    
La fonction g s’écrit : 
( )
0
2 2
( , ) 2 sin ( )
, 2 sin
g x z X z
g x z a z
δ
δ
= ⇒
⇒ = −
 
Cela donne les dérivées partielles suivantes :  
0,
g
x
∂ =∂  2 22 sin
g z
z a z
δ∂ = −∂ −  
Alors, (2.II.5) devient: 
(2.II.6) 
2 2 2
2 2
4 sin
d 1 d d 1 d d
g z
x z x z
z a z
δ⎛ ⎞⎛ ⎞∂ ⎟⎜⎟ ⎟⎜ ⎜Σ = + = +⎟ ⎟⎜ ⎜⎟⎜ ⎟⎝ ⎠ ⎜ ⎟∂ −⎝ ⎠
    
Par conséquent, la puissance résistante maximale pour la zone 1 s’écrit: 
(2.II.7) 
( )
( ) ( ) ( )
( ) ( )
2 2
2 20
rm,1 0 0 0 2 20 2cos
2 2 2
2 2
rm,1 0 0 0 2 20
2 2 2
rm,1 0 0 0
0
4 sinˆ2 1 d d
4 sin 1ˆ2 2 cos d
ˆ4 cos 4 sin 1 d
a
interface
a z
a
interface
a
interface
z
C C U x z
a z
a z
C C U a z z
a z
C C U a z z
δ
δ
δδ
δ δ
− −
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜= + ⇒⎟⎜ ⎟⎜ ⎟−⎝ ⎠
+ −⇒ = − ⇒−
⇒ = + −
∫ ∫
∫
∫
P
P
P
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2.II.3.2 Zone 2 
La zone 2 du mécanisme examiné constitue un champ de vitesse de trajectoires circulaires comme présenté 
sur la Figure 2.II.3. 
 
 
Figure 2.II.3 - Zone 2 du mécanisme de pure translation 
 
On introduit la transformation de coordonnées suivante : 
(2.II.8) ( )
1
0 0
22
0
tan
( ) ( ) cos
( ) sin
Y
x
X X Z X X z y x
y Y X X Z Y y x
z Z Z z
−⎧ ⎛ ⎞⎪ ⎟⎪ ⎜ ⎟=⎪ ⎜ ⎟⎜⎪ ⎟⎜ ⎧−⎝ ⎠ ⎪⎪ = +⎪⎪⎪ ⎪⎨ ⎪⎪⎪ = + − ⇔ =⎨⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ ⎪⎪ = =⎪⎪⎪ ⎪⎩ ⎩
   
On obtient 2 20( )X z a z= − comme pour la zone 1, en considérant comme origine du système { }, ,x y z  
le point G (cf. Figure 2.II.3). 
En utilisant les équations de l’Annexe I (équations (I.3.3) – (I.3.8) on trouve : 
(2.II.9) 
( )
0
0
0 0 2 2
ˆ,
2 2 2
ˆ sin
( )cos( ) ( )sin( )
2 2
y
xy
yz
ff U
d
y y
f U z x
d Y z x X z x
y y a z
⎧⎪⎪ = − =⎪⎪⎪⎪⎨⎪ ⎛ ⎞⎪ ⎟⎜′ ′ ⎟⎪ = ⋅ + = ⋅ −⎜ ⎟⎪ ⎜ ⎟⎝ ⎠⎪ −⎪⎩
  
Ainsi, la fonction volumique π est donnée par l’expression suivante: 
(2.II.10) ( ) 2 2 22 2 0 00 2 2ˆ cosˆ 2 xy yz C U a z xd C d d y a zπ
−= + = −  
De plus, l’élément volumique est calculé par l’expression : 
d d d d d d dV x y z y x y zαβγ= =  
L’intégration de la fonction volumique π dans le volume de la zone 2 donne : 
( ) 2 2 2 2 22 sin 2 0 0 2 20 0
2
ˆ cosˆ d 2 d d d
a a z C U a z x
d y x y z
y a z
πδ δ
π ε
π − +
Ω −
−Ω = −∫ ∫ ∫ ∫  
U0
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qui est simplifié : 
(2.II.11) 
( )
( )
( )
2 2 2 2 22 sin
2
rm,2 0 0 0 2 20 0
2
2 2 2
2 22
rm,2 0 0 0 2 20
2
2 2 22
rm,2 0 0 0
0
2
cosˆ2 d d d
cosˆ4 sin d d
ˆ4 sin cos d d
a a z
volume
a
volume
a
volume
a z x
C C U x y z
a z
a z x
C C U a z x z
a z
C C U a z x x z
πδ δ
π ε
π δ
π ε
π δ
π ε
δ
δ
− +
−
+
−
+
−
−= ⇒−
−⇒ = − ⇒−
⇒ = −
∫ ∫ ∫
∫ ∫
∫ ∫
P
P
P
  
On peut calculer l’intégral dans (2.II.11) numériquement.  
Ensuite, on calcule la puissance résistante maximale qui est développée sur la discontinuité de vitesse DE 
(cf. Figure 2.II.3). On exprime la coordonnée Y de la surface DE comme fonction de X, Z. La surface est 
produite par un arc circulaire, dont le rayon R est fonction de Z: 
(2.II.12) ( ) ( )[ ]22 0( , )Y g X Z R Z X X Z= = + − −  
Dans (2.II.12), on a choisi le signe (+) devant la racine à cause de l’orientation de la surface DE dans le 
système de coordonnées { }, ,X Y Z . Dans (2.II.12) on substitue:  
(2.II.13) ( ) 2 22 sinR Z a Zδ= −  
On calcule les dérivées de Y par rapport à X et Z et on obtient : 
(2.II.14) 0 cot
g X X
x
X Y
∂ −= − = −∂  
(2.II.15) 
( ) ( ) ( )[ ]00
0
2 2
2 2
2
cos
sin
cos 2 sin
sin
X ZR Z
R X X
Z Zg g
Z z Y
g yy y xX
z y x
g z x
z xa z
δ
⎛ ⎞∂ −∂ ⎟⎜ ⎟− − ⎜ ⎟⎜ ⎟⎜∂ ∂∂ ∂ ⎝ ⎠= = ⇒∂ ∂
⎛ ⎞′ ′∂ + ⎟⎜⇒ = ⇒⎟⎜ ⎟⎟⎜∂ ⎝ ⎠
⎛ ⎞⎛ ⎞∂ +⎟⎜ ⎟⎜⎟⇒ = −⎜ ⎟⎜⎟ ⎟⎜⎜ ⎟⎝ ⎠∂ ⎝ ⎠−
 
L’intégral surfacique sur DE devient : 
(2.II.16) 
( ) ( ) ( )
( ) ( )( )
( ) ( )
2 2
0 0 0
2 2
2 2 22
0 0 2 20
2
2 2
2 22
0 0 2 2 20
2
rm,2
rm,2
ˆ2 1 d d
cos 2 sinˆ2 1 cot 2 sin sin d d
sin
1 cos 2 sinˆ4 sin d d
sin sin
DE
a
a
interface
i
g g
C C U X Z
X Z
z x
C U x a z x x z
a z x
z x
C U a z x z
x a z x
π δ
π ε
π δ
π ε
δ δ
δδ
+
−
+
−
∂ ∂= + + =∂ ∂
+= + + − − =−
+= + − =−
⇒
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
∫
∫ ∫
∫ ∫
P
P ( ) ( )[ ]2 2 220 0 0
0
2
ˆ4 sin cos 2 sin 1 d d
anterface C C U a z x x z
π δ
π ε
δ δ+
−
= + + −∫ ∫
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2.II.3.3 Zone 3 
Dans la zone 3, le sol est déplacé comme un bloc rigide suivant un champ de vitesse des trajectoires droites 
comme présenté sur la Figure 2.II.4.  
 
 
Figure II.4 - La zone 3 du mécanisme de pure translation 
 
On introduit une transformation de coordonnées similaire que dans (2.II.2), en considérant ψ ε=− . Cela 
fournit la transformation de coordonnées suivante: 
(2.II.17) 
( )
( )
0
0
( ) cos sin
cos ( ) sin
x X X Z Y
y Y X X Z
z Z
ε ε
ε ε
⎧⎪ = − −⎪⎪⎪⎪ = + −⎨⎪⎪⎪ =⎪⎪⎩
  
Contributions à la puissance résistante maximale sont développées seulement le long la discontinuité de 
vitesse EF (cf. Figure 2.II.4). Pour l’évaluation de cette quantité on exprime la coordonnée y de la surface 
EF comme fonction de x, z. Cela nous donne la fonction : 
(2.II.18) ( ) 2 2, 2 siny g x z a xδ= = −      
Les dérivées de g par rapport à x et z s’écrivent: 
0
g
x
∂ =∂  
2 2
2 sin
g z
z a z
δ∂ = −∂ −  
En utilisant les expressions précédentes, on évalue l’intégral surfacique sur EF: 
(2.II.19) 
( )
( ) ( )
δ2 2 2 22 sin cot
rm,3 0 0 0 2 20 0
2 2 2
rm,3 0 0 0
0
4 sinˆ2 1 d d
ˆ4 cot sin 4 sin 1 d
a a z
interface
a
interface
z
C C U x z
a z
C C U a z z
δ ε
ε δ δ
−= + ⇒−
⇒ = + −
∫ ∫
∫
P
P
 
U0
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2.II.4 Calcul de la puissance des forces d’inertie.  
On considère que les forces d’inertie sont orientées vers l’axe global X des Figures 2.II.2, 2.II.3, 2.II.4. 
Cela est exprimé par : 
(2.II.20) ( ), 0, 0XF F=   
On calcule la puissance du vecteur ( ), 0, 0XF F=  séparément pour chaque zone. 
2.II.4.1 Zone 1  
On se réfère à la transformation (2.II.2) et on obtient : 
(2.II.21) 
( ) ( )
( ) ( )( )
( )( )
( )
1
e ,1 1 0 1
0
0
2 2 2 2
0
0
3
e ,1 0
ˆ( ) d cos
ˆ2 cos d
1ˆ2 cos 2 cos 2 sin d
2
2 ˆ( ) sin2 cos
3
X
a
X
a
X
X
F F U F U
F U CGD z z
F U a z a z z
F F U a
δ
δ
δ δ δ
δ δ
Ω
= ⋅ Ω = Ω =
= =
⎡ ⎤= − − ⇒⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦
⇒ =
∫
∫
∫
P
P
  
Dans (2.II.21) la notation ( )( )CDG z désigne la surface de la région CDG comme fonction de z (cf. Figure 
2.II.2). 
2.II.4.2 Zone 2 
On se réfère à la transformation (2.II.8) considérée pour la zone 2, ainsi qu’ à la Figure 2.II.3. L’angle θ  
entre le vecteur de la vitesse et l’axe X est :  /2 cos sinx xθ π θ= − ⇒ = . Ainsi, on obtient : 
(2.II.22) 
( ) ( )
( )
( ) ( )
2 2
2 2
e ,2 2 0 2
2 sin
2
0
0 0
2
3 2
e ,2 0
ˆ( ) sin d
2 sin d d d
8
( ) sin sin sin
3
X
a a z
X
X
F F U d F U x
F U x y x y z
F F U a
πδ δ
π ε
δ δ ε
Ω Ω
− +
−
= ⋅ Ω = Ω =
= ⇒
⇒ = +
∫ ∫
∫ ∫ ∫
P
P
 
2.II.4.3 Zone 3  
Dans la zone 3, on se réfère à la transformation (2.II.17) on obtient pour θ ε=  : 
(2.II.23) 
( ) ( )
( ) ( )( )
( ) ( )( )
( )
e ,3 0 3
0
0
2 2 2 2
0
0
3 2
e ,3 0
ˆ( ) cos
ˆ2 cos d
1ˆ2 cos 2 sin 2 sin cot d
2
4 ˆ( ) sin cot cos
3
X
a
X
a
X
X
F F U
F U GEF z z
F U a z a z z
F F U a
ε
ε
ε δ δ ε
δ ε ε
= Ω =
= =
⎛ ⎞⎟⎜= − − ⇒⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
⇒ =
∫
∫
P
P
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2.II.4.4 Puissance totale des forces d’inertie 
La puissance totale des forces d’inertie est donnée par : 
(2.II.24) 
( ) ( ) ( ) ( )e e ,1 e ,2 e ,2
3 2
0
( ) ( ) ( ) ( )
2 cot cos
sin2 cos 4 sin sin sin
3 2X
F F F F
F U a
ε εδ δ δ δ ε
= + + =
⎡ ⎤⎛ ⎞⎟⎜= + + +⎢ ⎥⎟⎜ ⎟⎝ ⎠⎢ ⎥⎣ ⎦
P P P P
  
2.II.5 Considération du gradient vertical de cohésion  
Dans ce cas la cohésion du sol est décrite par la relation suivante : 
(2.II.25) c GY=   
Dans la suite, on présente le calcul des quantités qui contribuent à la puissance résistante maximale.  
2.II.5.1 Zone 1  
Dans la zone 1, contributions à la puissance résistante sont développées exclusivement sur la surface de 
discontinuité CD. En introduisant la transformation de coordonnées (2.II.2), l’expression (2.II.25) devient: 
(2.II.26) ( )sin sinc G x yδ δ= +  
La puissance résistante est calculée comme dans (2.II.7): 
(2.II.27) 
( ) ( )
( ) ( )
( ) ( )( ) ( )
2 2
2 2
2 20
rm,1 0 2 20 2cos
2 2 2
2cos
0 2 20 0
2 2 2 2 2 2 2
0
0
4 sinˆ2 sin sin 1 d d
4 sin 1ˆ2 sin sin d d
sinˆ2 2cos 2 sin 2 cos 4 sin
2
a
interface
CDa z
a a z
CD
a
z
G U Gx G y x z
a z
a z
U Gx G y x z
a z
G
U G a z a z
δ
δ
δδ δ
δδ δ
δ δ δ δ δ
− −
−
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜= + + =⎟⎜ ⎟⎜ ⎟−⎝ ⎠
+ −= + ⇒−
⎡ ⎤= + − + −⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦
∫ ∫
∫ ∫
∫
P
( )
( ) ( )[ ] ( ) ( )2 2 2 2 2rm,1 0
0
1 d
ˆ4 sin cos sin cos 4 sin 1 d
a
interface
z
G U G a z a z zδ δ δ δ δ
⎡ ⎤ ⇒⎢ ⎥⎣ ⎦
⎡ ⎤⇒ = + − + −⎢ ⎥⎣ ⎦∫P
 
2.II.5.2 Zone 2  
La transformation des coordonnées (2.II.8) conduit à l’expression suivante pour la cohésion: 
(2.II.28) sinc GY c Gy x= ⇒ =  
La fonction ( )ˆdπ  est donnée par la relation: 
( ) 2 2 2 2 2 20 02 2 2 2ˆ cos cosˆ ˆsincU a z x a z xd G xUy a z a zπ − −= =− −  
La puissance résistante maximale dans le volume est calculée par : 
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(2.II.29)   
( )
( ) ( )
( ) ( )
2 2 2 2 22 sin
2
rm,2 0 2 20 0
2
2
2 2
2 2 22
rm,2 0
0
2
2 2 2 2 2 22
rm,2 0
0
2
cosˆ2 sin d d d
2 sin
ˆ2 sin cos d d
2
ˆ4 sin sin cos d d
a a z
volume
a
volume
a
volume
a z x
G Gy xU x y z
a z
a z
G G xU a z x x z
G U G x a z a z x x z
πδ δ
π ε
π δ
π ε
π δ
π ε
δ
δ
− +
−
+
−
+
−
−= ⇒−
−
⇒ = − =
⇒ = − −
∫ ∫ ∫
∫ ∫
∫ ∫
P
P
P
 
La puissance résistante maximale sur la surface de discontinuité de vitesse DE (cf. Figure 2.II.3) est 
calculée par : 
(2.II.30)    
( ) ( )
( ) ( )
( )
2 2
rm,2 0
22
22
0 2 20
2
2
2 2
0 2 2 2
ˆ2 1 d d
cos 2sinˆ2 sin 1 cot sin d d
sin
1ˆ4 sin 2 sin sin
sin
interface
DE
a
DE DE
g g
G U GY X Z
X z
z x
U Gy x x x y x z
a z x
z
U G a z x
x a z
π δ
π ε
δ
δ δ
+
−
⎛ ⎞ ⎛ ⎞∂ ∂⎟ ⎟⎜ ⎜= + + =⎟ ⎟⎜ ⎜⎟ ⎟⎜ ⎜⎝ ⎠ ⎝ ⎠∂ ∂
⎛ ⎞⎛ ⎞+⎟⎜ ⎟⎜= + + − =⎟⎜ ⎟⎜⎟ ⎟⎜⎟⎜ ⎝ ⎠−⎝ ⎠
⎛ ⎞⎟⎜= − + ⎟⎜⎜ −⎝ ⎠
∫∫
∫ ∫
P
( )
( ) ( )( )
2
2 22
0
2
22 2 2 2 22
0
0
2
cos 2sin
d d
sin
ˆ8 sin sin cos 2sin 1 d d
a
a
x
a z x z
x
GU x a z a z x x z
π δ
π ε
π δ
π ε
δ
δ δ
+
−
+
−
⎛ ⎞+ ⎟⎜ − =⎟⎜⎟ ⎟⎜⎟⎝ ⎠
⎡ ⎤= − + + −⎢ ⎥⎣ ⎦
∫ ∫
∫ ∫
 
2.II.5.3 Zone 3 
Puissance résistante maximale à la zone 3 est développée seulement sur la surface de discontinuité des 
vitesses EF, présentée sur la Figure 2.II.4. La cohésion du sol exprimée dans le nouveau système des 
coordonnées (cf. transformation (2.II.17)), s’écrit comme : 
(2.II.31) ( )cos sinc G y xε ε= −  
Ainsi, on obtient : 
(2.II.32) 
( ) ( )
( ) ( ) ( )
( ) ( )-1
2 2 2 22sin cot
rm,3 0 2 20 0
2 22
2 2 2 2 2 2
0 2 20
2 2 2 2 2 2
0
4 sinˆ2 cos sin 1 d d
sin 4 sinˆ2 2sin cos 2sin cot 2sin cot 1 d
2
ˆ4 sin cot cos 4sin
a a z
interface
EF
a
z
G U G y x x z
a z
z
GU a z a z a z z
a z
GU a z a z
δ ε δε ε
ε δδ ε δ ε δ ε
δ ε ε δ
−= − + ⇒−
⎛ ⎞⎟⎜= − − − − + ⇒⎟⎜ ⎟⎝ ⎠ −
⎡ ⎤= − +⎢⎣
∫ ∫
∫
P
0
d
a
z⎥⎦∫
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2.III ANNEXE : Le mécanisme de pure rotation 
Récapitulatif d’équations 
2.III.1  Paramètres géométriques 
- Nombre : 2 
- Symboles : ,κ λ  
2.III.2  Critères de résistance 
- Sol : Tresca : ( )0 0c C G z z= + −  
- Interface : Tresca : 0C  
2.III.3 Configurations géométriques  
2.III.3.1 Configuration A 
 
Figure 2.III- 1. Mécanisme purement rotationnel. Configuration sans décollement 
On désigne par a  le rayon de la semelle. 
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2.III.3.1.1 Conditions géométriques: 
0
1
κ
λ
>⎧⎪⎪⎨⎪ ≥⎪⎩
 
2.III.3.1.2 Puissance des efforts extérieurs 
(2.III.1)  ( ) ( ) ( )[ ]e , , 1 ˆN V M Na V a Mλ κ ω= − + +P  
On note que les charges sur la Figure 2.III- 1 sont considérées de manière que leur contribution dans la 
puissance des efforts extérieures soit positive.   
(2.III.2)  ( ) ( )(e) h 1 2
0
2 d d
a a
F A x A x
η
= −∫ ∫P  
2.III.3.1.3 Puissance résistante maximale 
(2.III.3)   
( ) ( )( ) ( ) ( )( )rm 0 1 2 1 20 0
0
( )
4ˆ 1 d d d d
a a a a
surface surface gradient gradientG aC B x x B x x G B x x B x x
C η η
κω ⎡ ⎤⎛ ⎞⎟⎜⎢ ⎥⎟= − + + +⎜ ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎜⎝ ⎠⎣ ⎦∫ ∫ ∫ ∫P  
2.III.3.2 Configuration B 
2.III.3.2.1 Conditions géométriques : 
0
1 0
κ
λ
>⎧⎪⎪⎨⎪ > >⎪⎩
 
2.III.3.2.2 Puissance des efforts extérieurs 
(2.III.4)  ( ) ( ) ( )[ ]e , , 1 ˆN V M Na V a Mλ κ ω= − + +P  
(2.III.5)  ( )(e) h 1
0
2 dF A x
η= ∫P  
2.III.3.2.3 Puissance résistante maximale 
(2.III.6)  ( )( ) ( )( )rm 0 1 1
0 0
0
4 ˆ 1 d dsurface gradient
G a
C B x x G B x x
C
η ηκω ⎡ ⎤⎛ ⎞⎟⎜⎢ ⎥⎟= − +⎜ ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎜⎝ ⎠⎣ ⎦∫ ∫P  
2.III.3.2.4 Puissance résistante de décollement 
- Matériau de Tresca avec résistance à la traction 
(2.III.7)  ( )23rm 02 ˆ 1 tan2
decoll C a
πωκ φ λ φ⎡ ⎤= − + −⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦P , ( )
1cos 1φ λ−= −  
- Matériau de Tresca sans  résistance à la traction 
(2.III.8)  ( )
( )
( )
( )
( )2 2 2 2
2 2 2 2
1
rm 0
0 2 1 1
2 ˆ d d d d
a x a a x a
decoll
a a x a x a
C D y y x D y y x
η λ
λ η λ
ω − − + −
− − + − − − −
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= +⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠∫ ∫ ∫ ∫P  
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2.III.3.3 Quantités auxiliaires 
(2.III.9)  ( ) ( ) ( ) ( )θ θ3 3h2 ˆ ( ) sin ( ) tan ( ) , 1,23i i i iA F g x x a x iω κ⎡ ⎤= − =⎢ ⎥⎣ ⎦  
(2.III.10)  ( )[ ] ( )
2
2 d ( )
1 d , 1,2
d
surface i
i i i
g x
B g x x x i
x
θ ⎡ ⎤= + ⎢ ⎥ =⎢ ⎥⎣ ⎦
 
(2.III.11)  ( )[ ] ( )[ ]
2
3 d ( )
sin 1 d , 1,2
d
gradient i
i i i
g x
B x g x x i
x
θ ⎡ ⎤= + ⎢ ⎥ =⎢ ⎥⎣ ⎦
 
(2.III.12)  ( ) ( ) ( ) ( )( )22 ( 1 ) 1D y a y a y aκ λ λ= + + − − + −  
(2.III.13)  ( )( ) ( )22 2 21( ) 1g x a a x aλ κ= − + − +  
(2.III.14)  
( ) 2 21
1
1
( ) tan
a a x
x
a
λθ κ
−
⎛ ⎞− + − ⎟⎜ ⎟⎜= ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
 
(2.III.15)  ( )( ) ( )22 2 22( ) 1g x a a x aλ κ= − − − +  
(2.III.16)  
( ) 2 21
2
1
( ) tan
a a x
x
a
λθ κ
−
⎛ ⎞− − − ⎟⎜ ⎟⎜= ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
 
(2.III.17)  ( )2aη λ λ= −  
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2.IV ANNEXE : Le mécanisme de rotation avec 
cisaillement – Récapitulatif d’équations 
2.IV.1 Paramètres géométriques 
- Nombre : 3 
- Symboles : κ, λ, μ 
2.IV.2 Critères de résistance 
- Sol : Tresca : 0c C GY= +  
- Interface : Tresca : C0 
2.IV.3 Configurations géométriques 
- Nombre : 3 
2.IV.3.1 Configuration A  
Conditions Géométriques : 
1 0
0
2
0
λ
π μ
κ
⎧ > >⎪⎪⎪⎪⎪ > ≥⎨⎪⎪⎪ >⎪⎪⎩
 
2.IV.3.2 Configuration B  
Conditions Géométriques : 
1
0
2
0
λ
π μ
κ
⎧ >⎪⎪⎪⎪⎪ > ≥⎨⎪⎪⎪ >⎪⎪⎩
 
 
2.IV.3.3 Configuration C  
Conditions Géométriques : 
0 1
0
2
0
λ
π μ
κ
⎧ > > −⎪⎪⎪⎪⎪ > ≥⎨⎪⎪⎪ >⎪⎪⎩
 
On désigne par a  le rayon de la semelle 
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2.IV.4 Traitement des configurations 
2.IV.4.1 Configuration A  
 
Figure 2.IV.1 – Géométrie de la Configuration A du mécanisme de rotation avec cisaillement 
 
21c a λ= −  
( ) 1
2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠+ −  
aλ
aλ
aλ
aκ
aκ
μ
μ
x
y
x
z
Vue en plan
Coupe BB
Coupe AA
Coupe AA
Coupe BB
Axe de rotation
Axe de rotation
Axe de rotation
Région de
décollement
I
II
II
2a
Région II
Région I
Y
X
X
Z
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Figure 2.IV.2 – Définition des quantités auxiliaires ,c α  
2.IV.4.1.1  Puissance des efforts extérieurs 
2.IV.4.1.1.1 Forces sur la semelle  
(2.IV.1) ( ) ( ) ( ) ( )[ ]e , , ˆN V M N a V a Mλ κ ω= + +P  
2.IV.4.1.1.2 Forces d’inertie au volume du sol 
Région I - Zone 1 
 
Figure 2.IV.3 – Géométrie de la zone 1 de la région I  du mécanisme de rotation avec cisaillement 
 
(2.IV.2) ( ) ( )1e hI F A B− = −P  
( ) ( )2 22h
0
2
ˆ d
3
c
A F a a a z zω κ λ= + −∫  
( ) ( )3
h
0
2
ˆ cos d
3
c
B F a z zω κ α= ∫  
 
 
aκ
aλ
ωˆ
aκ
( )a z
aλ
ωˆ
298 Annexe 2.IV  
 
 
 
Région I - Zone 2  
 
Figure 2.IV.4 – Géométrie de la zone 2 de la région I du mécanisme de rotation avec cisaillement 
(2.IV.3) ( ) ( ) ( )( ) ( ) ( ) ( )
2 3
2
e h h
0
2 ˆ cos cos d
2 3
c
I r z r zF F z R z zω α μ− ⎛ ⎞⎟⎜= − − ⎟⎜ ⎟⎟⎜⎝ ⎠∫P  
   ( ) ( ) ( )22 22R z a a a zκ λ= + + −  
   ( ) ( )r z R z aκ= −  
Région I - Zone 3  
 
Figure 2.IV.5 – Géométrie de la zone 3 de la région I du mécanisme de rotation avec cisaillement 
(2.IV.4) ( ) ( ) ( ) ( ) ( )
2 3
3
e h h
0
2 ˆ sin tan d
2 3
c
I r z r zF F R z zω μ μ− ⎛ ⎞⎟⎜= − ⎟⎜ ⎟⎟⎜⎝ ⎠∫P  
( ) ( ) ( )22 22R z a a a zκ λ= + + −  
( ) ( )r z R z aκ= −  
Région II - Zone 1 
 
Figure 2.IV.6 – Zone 1 de la région II 
aλ
aκ
aλ
aκ
ωˆ
aκ
aλ
ωˆ
ωˆ
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(2.IV.5) ( ) ( )1e hII F A B− = −P  
( ) ( )2 22h4 ˆ d3 acA F a a z zω κ= −∫  
( ) ( )[ ]3h 1 22 ˆ cos cos d3
a
c
B F z z zω ρ α α= −∫  
( ) 1
1 2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠+ −  
( ) 1
2 2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠− −  
( ) ( )22 22a a a zρ κ λ= + − −  
Région II - Zone 2 
 
Figure 2.IV.7 – Zone 2 de la région II 
(2.IV.6) ( ) ( ) ( )( ) ( ) ( ) ( )
2 3
2
e h h2 ˆ cos cos d2 3
a
II
c
R R
F F z R z z
ρ ρω α μ−
⎛ ⎞− − ⎟⎜ ⎟⎜= − − ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠∫P  
( ) ( ) ( )22 22R z a a a zκ λ= + + −  
( ) ( )22 22a a a zρ κ λ= + − −  
Région II - Zone 3 
 
Figure 2.IV.8 – Zone 3 de la région II 
aκ
aλ
ωˆ
aκ
aλ
ωˆ
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(2.IV.7) ( ) ( ) ( ) ( )
2 3
3
e h h
0
2 ˆ sin tan d
2 3
c
II R RF F R z
ρ ρω μ μ−
⎛ ⎞− − ⎟⎜ ⎟⎜= − ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠∫P  
( ) ( ) ( )22 22R z a a a zκ λ= + + −  
( ) ( )22 22a a a zρ κ λ= + − −  
2.IV.4.1.2 Puissance résistante maximale 
Région I – Zone1 
(2.IV.8) ( )rm, 1 0 0volumeI C− =P  
(2.IV.9) ( )rm, 1 0volumeI G− =P  
(2.IV.10) ( ) ( ) 12rm, 1 0 0 2 202 ˆ tan d2
c
interface
I
a
C C a c z
a a z
π κω κ λ
−
−
⎛ ⎞⎛ ⎞ ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟= −⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟ ⎟⎜ ⎝ ⎠⎝ ⎠+ −∫P  
(2.IV.11) ( ) ( ) [ ] ( )3 2rm, 1
0
2 ˆ cos d
c
interface
zI G G a x x z
π
αω κ− = +∫P  
Région I – Zone 2 
(2.IV.12) ( )( )2 ( )rm, 2
0 0
ˆ2 d d d
Ic R z a zvolume
I d y x y z
κ π α
μ
π− − −− = ∫ ∫ ∫P  
( ) ( )0 33 31ˆ 4 sin cos arccos3 3 2
qp
d C Gy x
p
π
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜= + ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
 
ˆ ˆ ˆ2 xy zx yzq d d d=  
2 2 2ˆ ˆ ˆ
xy yz zxp d d d= + +  
( )
( )( )
( )
2
2
2 2
2 2
2 2
2
ˆ ˆ
2
ˆ sinˆ
2
ˆˆ cos
2
I
xy
I
yz
xz
I
R z
d
y
R z y z x
d
y a z
z a a z
d x
R za z
ω
ω
ω λ
−
−
−
⎧⎪⎪⎪⎪ =⎪⎪⎪⎪⎪ ⎛ ⎞−⎪⎪ ⎟⎜ ⎟=⎨ ⎜ ⎟⎜ ⎟⎪ ⎝ ⎠−⎪⎪⎪ ⎡ ⎤⎪ ⎛ ⎞+ −⎪ ⎟⎜⎢ ⎥⎪ ⎟⎜= − + ⎟⎪ ⎢ ⎥⎜ ⎟⎪ ⎜ ⎟− ⎝ ⎠⎢ ⎥⎪ ⎣ ⎦⎪⎩
 
( ) ( ) ( )22 2 2-2IR z a a z aλ κ= + − +  
( ) 1
2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠+ −  
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(2.IV.13) ( ) ( )( )
( ) 2 2 2
rm, 2 0 0 2 20
1
2 ˆ ( ) d d
c z
interface
I
a z b
C C a R z x z
a z
π α
μ
ωκ −−
⎡ ⎤+ −⎢ ⎥= ⎢ ⎥−⎢ ⎥⎣ ⎦
∫ ∫P  
(2.IV.14) ( ) [ ] ( ) ( )( )
( ) 2 2 22
rm, 2 2 20
1
2 ˆ ( ) sin d d
c z
interface
I
a z b
G G a R z x x z
a z
π α
μ
ωκ −−
⎡ ⎤+ −⎢ ⎥= ⎢ ⎥−⎢ ⎥⎣ ⎦
∫ ∫P  
( )2 2
2
cos
( )I
a a z
b x
R z
λ
−
+ −
= +  
   ( ) ( )2IR Z R Z aκ−= −  
( ) ( ) ( )22 2 2-2IR z a a z aλ κ= + − +  
Région I – Zone 3 
(2.IV.15) ( ) ( )( )
( )
2
2 2
2
rm, 3 0 0 2 2 20
2
ˆ tan 1 cos d
c
volume
I I
I
z a a z
C C R z a z
R za z
λω μ κ μ− −
−
⎡ ⎤⎡ ⎤⎛ ⎞⎢ ⎥+ − ⎟⎜⎢ ⎥⎟⎢ ⎥⎜= − + − + ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟− ⎝ ⎠⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦⎣ ⎦
∫P  
(2.IV.16) ( ) ( ) ( )[ ]
( )
2
2 2 2
3
rm, 3 2 2 20
2
ˆsin
1 cos d
3cos
c
volume
I I
I
G z a a z
G R z a z z
R za z
ω μ λκ μμ− − −
⎡ ⎤⎛ ⎞+ − ⎟⎜⎢ ⎥⎟⎜= − + − + ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎜ ⎟− ⎝ ⎠⎢ ⎥⎣ ⎦
∫P  
(2.IV.17) ( ) ( ) ( )[ ]
( )
2
2 2
rm, 3 0 0 2 2 20
2
2 ˆ tan 1 d
c
interface
I I
I
z a a z
C C a R z a z z
R za z
λωκ μ κ− −
−
⎡ ⎤⎛ ⎞⎛ ⎞⎢ ⎥+ − ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟⎜⎢ ⎥⎜= − + ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎢ ⎥⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ − ⎝ ⎠⎝ ⎠⎢ ⎥⎣ ⎦
∫P  
(2.IV.18) ( ) ( ) ( )[ ]
( )
2
2 2 2
2
rm, 3 2 2 20
2
sin
ˆ 1 d
cos
c
interface
I I
I
z a a z
G G a R z a z z
R za z
μ λωκ κμ− − −
⎛ ⎞⎛ ⎞+ − ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟⎜ ⎜= − + ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ − ⎝ ⎠⎝ ⎠∫P  
( ) ( ) ( )22 2 2-2IR z a a z aλ κ= + − +  
Région II – Zone 1   
(2.IV.19) ( ) ( )( ) ( )
( )
( )2
1
2 2 2
2
rm, 1 0 0 2 2
1
2 ˆ d d
a z
interface
II
c z
a z b
C C R z x z
a z
α
α
ω−
+ −= −∫ ∫P  
(2.IV.20) ( ) ( )( ) ( )( ) ( )
( )
( )2
1
2 2 2
2
rm, 1 2 2
1
2 ˆ sin d d
a z
interface
II
c z
a z b
G G R z a R z x x z
a z
α
α
ω κ−
+ −= − −∫ ∫P  
( )
( )
2 2a a z
b
R z
λ − −
=  
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( ) ( ) ( )22 2 2R z a a z aλ κ⎛ ⎞⎟⎜= − − + ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠  
( ) 1
1 2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠+ −  
( ) 1
2 2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠− −  
Région II – Zone 2 
(2.IV.21) ( )( ) ( )2 1 ( )rm, 2
0
ˆ2 d d d
II IIa R z R z zvolume
II
c
d y x y z
π α
μ
π− −− −− = ∫ ∫ ∫P  
(2.IV.22) ( ) ( ) ( ) ( )( )
( ) 2 2 2
rm, 2 0 0 1 2 2
1
2 ˆ d d
a z
interface
II II
c
a z b
C C R z R z x z
a z
π α
μ
ω −− −
⎡ ⎤+ −⎢ ⎥= ⎢ ⎥−⎢ ⎥⎣ ⎦
∫ ∫P  
(2.IV.23) ( ) ( ) ( ) ( )( )
( ) 2 2 2
2
rm, 2 1 2 2
1
2 ˆ sin d d
a z
interface
II II
c
a z b
G G R z xR z x z
a z
π α
μ
ω −− −
⎡ ⎤+ −⎢ ⎥= ⎢ ⎥−⎢ ⎥⎣ ⎦
∫ ∫P  
( ) ( )0 33 31ˆ 4 sin cos arccos3 3 2
qp
d C Gy x
p
π
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜= + ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
 
   2 xy zx yzq d d d=  
   2 2 2xy yz zxp d d d= + +  
   
( )
( )( )
2
2
2 2
ˆ ˆ
2
ˆ sinˆ
2
II
xy
II
yz
R z
d
y
R z y z x
d
y a z
ω
ω
−
−
=
⎛ ⎞− ⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠−
 
   
( )
2 2
2 2
2
ˆˆ cos
2xz II
z a a z
d x
R za z
ω λ
−
⎛ ⎞⎛ ⎞+ − ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟⎜ ⎜= − + ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ − ⎝ ⎠⎝ ⎠
 
( ) ( )
2 2 2 2
2 1
cos
II II
a a z a a z
b x
R Z R Z
λ λ
− −
⎛ ⎞+ − − − ⎟⎜ ⎟⎜= + + ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
 
  ( ) ( ) ( )2 1II IIR Z R Z R Z− −= −  
   ( ) ( ) ( )22 2 21IIR z a a z aλ κ− = − − +  
( ) ( ) ( )22 2 22IIR z a a z aλ κ− = + − +  
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Région II – Zone 3 
(2.IV.24)    ( ) ( ) ( )( )
( )
2
2 2
2
rm, 3 0 0 2 1 2 2
2
ˆtan 1 cos d
a
volume
II II II
c
II
z a a z
C C R z R z z
R za z
λω μ μ− − −
−
⎡ ⎤⎡ ⎤⎛ ⎞⎢ ⎥+ − ⎟⎜⎢ ⎥⎟⎢ ⎥⎜= − + − + ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟− ⎝ ⎠⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦⎣ ⎦
∫P  
(2.IV.25)   ( ) [ ]
( )
2
2 2 2
3
rm, 3 2 1 2 20
2
sin
1 cos d
3cos
c
volume
II II II
II
G z a a z
G R R z
R za z
ω μ λ μμ− − − −
⎡ ⎤⎛ ⎞+ − ⎟⎜⎢ ⎥⎟⎜= − + − + ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎜ ⎟− ⎝ ⎠⎢ ⎥⎣ ⎦
∫P  
(2.IV.26)   ( ) ( )( ) ( ) ( )( )2rm, 3 0 0 1 2 12 ˆ tan 1 dainterfaceII II II II
c
C C R z A R z R z zω μ− − − −= + −∫P  
(2.IV.27)   ( ) ( )( ) ( ) ( )( )
2
22
rm, 3 1 2 1
sin
ˆ 1 d
cos
a
interface
II II II II
c
G G R z A R z R z z
μω μ− − − −= + −∫P  
( ) ( )
2 2 2 2
2 2
2 1II II
z a a z a a z
A
R Z R Za z
λ λ
− −
⎛ ⎞+ − − − ⎟⎜ ⎟⎜= − + ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟− ⎝ ⎠
 
( ) ( ) ( )22 2 22IIR z a a z aλ κ− = + − +  
( ) ( ) ( )22 2 21IIR z a a z aλ κ− = − − +  
Région I – Puissance due au décollement 
-  Matériau avec résistance à la traction 
(2.IV.28) ( ) ( )3 1 2 1rm, 0 ˆ cos tan cosdecollIP C aωκ λ λ λ− −⎡ ⎤⎡ ⎤= −⎢ ⎥⎣ ⎦⎣ ⎦  
-  Matériau sans résistance à la traction 
(2.IV.29) ( )
( )
( )( )
2 2
2 2
2 22 2
rm, 0
0
0
2 ˆ ln d
2 2 2
a z a
c
decoll
I
t t a
C a t t a t z
λκω κ κ
− −⎛ ⎞⎟⎡ ⎤⎜ ⎟⎜ ⎟⎢ ⎥= − + + + + +⎜ ⎟⎜⎢ ⎥ ⎟⎜ ⎟⎣ ⎦⎜⎝ ⎠∫P  
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2.IV.4.2 Configuration B  
 
Figure 2.IV.9 – Géométrie de la configuration B du mécanisme de rotation avec cisaillement 
2.IV.4.2.1 Puissance des efforts extérieurs 
2.IV.4.2.1.1 Forces sur la semelle  
( ) ( ) ( ) ( )[ ]e , , ˆN V M N a V a Mλ κ ω= + +P  
2.IV.4.2.1.2 Forces d’inertie au volume du sol 
Région II - Zone 1 
(2.IV.30)  ( ) ( )1e hII F A B− = −P  
( ) ( )2 22h4 ˆ d3 acA F a a z zω κ= −∫  
( ) ( )[ ]3h 1 22 ˆ cos cos d3
a
c
B F z z zω ρ α α= −∫  
( ) 1
1 2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠+ −  
( ) 1
2 2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠− −  
( ) ( )22 22a a a zρ κ λ= + − −  
Région II - Zone 2 
(2.IV.31) ( ) ( ) ( )( ) ( ) ( ) ( )
2 3
2
e h h2 cos cos d2 3
a
II
c
R R
F F z R z z
ρ ρα μ−
⎛ ⎞− − ⎟⎜ ⎟⎜= − − ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠∫P  
( ) ( ) ( )22 22R z a a a zκ λ= + + −  
( ) ( )22 22a a a zρ κ λ= + − −  
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Région II - Zone 3 
(2.IV.32) ( ) ( ) ( ) ( )
2 3
3
e h h
0
2 ˆ sin tan d
2 3
c
II R RF F R z
ρ ρω μ μ−
⎛ ⎞− − ⎟⎜ ⎟⎜= − ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠∫P  
( ) ( ) ( )22 22R z a a a zκ λ= + + −  
( ) ( )22 22a a a zρ κ λ= + − −  
 
 
 
2.IV.4.2.2 Puissance résistante maximale 
Région II – Zone 1 
(2.IV.33) ( ) ( )( ) ( )
( )
( )2
1
2 2 2
2
rm, 1 0 0 2 2
1
2 ˆ d d
a z
interface
II
c z
a z b
C C R z x z
a z
α
α
ω−
+ −= −∫ ∫P  
(2.IV.34) ( ) ( )( ) ( )( ) ( )
( )
( )2
1
2 2 2
2
rm, 1 2 2
1
2 ˆ sin d d
a z
interface
II
c z
a z b
G G R z a R z x x z
a z
α
α
ω κ−
+ −= − −∫ ∫P  
( ) ( ) ( )22 2 2R z a a z aλ κ⎛ ⎞⎟⎜= − − + ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠   
( )
( )
2 2a a z
b
R z
λ − −
=  
( ) 1
1 2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠+ −  
( ) 1
2 2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠− −  
Région II – Zone 2 
(2.IV.35) ( )( ) ( )2 1 ( )rm, 2
0
ˆ2 d d d
II IIa R z R z zvolume
II
c
d y x y z
π α
μ
π− −− −− = ∫ ∫ ∫P  
(2.IV.36) ( ) ( ) ( ) ( )( )
( ) 2 2 2
rm, 2 0 0 1 2 2
1
2 ˆ d d
a z
interface
II II
c
a z b
C C R z R z x z
a z
π α
μ
ω −− −
⎡ ⎤+ −⎢ ⎥= ⎢ ⎥−⎢ ⎥⎣ ⎦
∫ ∫P  
(2.IV.37) ( ) ( ) ( ) ( )( )
( ) 2 2 2
2
rm, 2 1 2 2
1
2 ˆ sin d d
a z
interface
II II
c
a z b
G G R z xR z x z
a z
π α
μ
ω −− −
⎡ ⎤+ −⎢ ⎥= ⎢ ⎥−⎢ ⎥⎣ ⎦
∫ ∫P  
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( ) ( )0 33 31ˆ 4 sin cos arccos3 3 2
qp
d C Gy x
p
π
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜= + ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
 
   ˆ ˆ ˆ2 xy zx yzq d d d=  
   2 2 2ˆ ˆ ˆxy yz zxp d d d= + +  
   
( )
( )( )
2
2
2 2
ˆ ˆ
2
ˆ sinˆ
2
II
xy
II
yz
R z
d
y
R z y z x
d
y a z
ω
ω
−
−
=
⎛ ⎞− ⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠−
 
   
( )
2 2
2 2
2
ˆˆ cos
2xz II
z a a z
d x
R za z
ω λ
−
⎛ ⎞⎛ ⎞+ − ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟⎜ ⎜= − + ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ − ⎝ ⎠⎝ ⎠
 
( ) ( )
2 2 2 2
2 1
cos
II II
a a z a a z
b x
R Z R Z
λ λ
− −
⎛ ⎞+ − − − ⎟⎜ ⎟⎜= + + ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
 
  ( ) ( ) ( )2 1II IIR Z R Z R Z− −= −  
   ( ) ( ) ( )22 2 21IIR z a a z aλ κ− = − − +  
( ) ( ) ( )22 2 22IIR z a a z aλ κ− = + − +  
Région II – Zone 3 
(2.IV.38)   ( ) ( ) ( )( )
( )
2
2 2
2
rm, 3 0 0 2 1 2 2
2
ˆtan 1 cos d
a
volume
II II II
c
II
z a a z
C C R z R z z
R za z
λω μ μ− − −
−
⎡ ⎤⎡ ⎤⎛ ⎞⎢ ⎥+ − ⎟⎜⎢ ⎥⎟⎢ ⎥⎜= − + − + ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟− ⎝ ⎠⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦⎣ ⎦
∫P  
(2.IV.39)   ( ) [ ]
( )
2
2 2 2
3
rm, 3 2 1 2 20
2
ˆ sin
1 cos d
3cos
c
volume
II II II
II
G z a a z
G R R z
R za z
ω μ λ μμ− − − −
⎡ ⎤⎛ ⎞+ − ⎟⎜⎢ ⎥⎟⎜= − + − + ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎜ ⎟− ⎝ ⎠⎢ ⎥⎣ ⎦
∫P  
(2.IV.40)   ( ) ( )( ) ( ) ( )( )2rm, 3 0 0 1 2 12 ˆ tan 1 dainterfaceII II II II
c
C C R z A R z R z zω μ− − − −= + −∫P  
(2.IV.41)   ( ) ( )( ) ( ) ( )( )
2
22
rm, 3 1 2 1
sin
ˆ 1 d
cos
a
interface
II II II II
c
G G R z A R z R z z
μω μ− − − −= + −∫P  
( ) ( )
2 2 2 2
2 2
2 1II II
z a a z a a z
A
R Z R Za z
λ λ
− −
⎛ ⎞+ − − − ⎟⎜ ⎟⎜= − + ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟− ⎝ ⎠
 
( ) ( ) ( )22 2 22IIR z a a z aλ κ− = + − +  
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( ) ( ) ( )22 2 21IIR z a a z aλ κ− = − − +  
2.IV.4.3 Configuration C  
 
Figure 2. IV.10 – Géométrie de la Configuration C du mécanisme de rotation avec cisaillement 
21c a λ= −  
( ) 1
2 2
tan
a
z
a a z
κα λ
− ⎛ ⎞⎟⎜ ⎟= ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠+ −  
2.IV.4.3.1 Puissance des efforts extérieurs 
2.IV.4.3.1.1 Forces sur la semelle  
( ) ( ) ( ) ( )[ ]e , , ˆN V M N a V a Mλ κ ω= + +P  
2.IV.4.3.1.2 Forces d’inertie au volume du sol 
Région I - Zone 1 
(2.IV.42) ( ) ( )1e hI F A B− = −P  
( ) ( )2 22h
0
2
ˆ d
3
c
A F a a a z zω κ λ= + −∫  
( ) ( )3
h
0
2
ˆ cos d
3
c
B F a z zω κ α= ∫  
Région I - Zone 2  
(2.IV.43) ( ) ( ) ( )( ) ( ) ( ) ( )
2 3
2
e h h
0
2 cos cos d
2 3
c
I r z r zF F z R z zα μ− ⎛ ⎞⎟⎜= − − ⎟⎜ ⎟⎟⎜⎝ ⎠∫P  
   ( ) ( ) ( )22 22R z a a a zκ λ= + + −  
   ( ) ( )r z R z aκ= −  
Région de 
décollement 
aλ
a
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Région I - Zone 3  
(2.IV.44) ( ) ( ) ( ) ( ) ( )
2 3
3
e h h
0
2 ˆ sin tan d
2 3
c
I r z r zF F R z zω μ μ− ⎛ ⎞⎟⎜= − ⎟⎜ ⎟⎟⎜⎝ ⎠∫P  
( ) ( ) ( )22 22R z a a a zκ λ= + + −  
( ) ( )r z R z aκ= −  
2.IV.4.3.2 Puissance résistante maximale 
Région I – Zone1 
(2.IV.45) ( ) ( ) 12rm, 1 0 0 2 202 ˆ tan d2
c
interface
I
a
C C a c z
a a z
π κω κ λ
−
−
⎛ ⎞⎛ ⎞ ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟= −⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟ ⎟⎜ ⎝ ⎠⎝ ⎠+ −∫P  
(2.IV.46) ( ) ( ) [ ] ( )3 2rm, 1
0
2 ˆ cos d
c
interface
zI G G a x x z
π
αω κ− = +∫P  
 
Région I – Zone 2 
(2.IV.47) ( )( )2 ( )rm, 2
0 0
ˆ2 d d d
Ic R z a zvolume
I d y x y z
κ π α
μ
π− − −− = ∫ ∫ ∫P  
 ( ) ( )0 33 31ˆ 4 sin cos arccos3 3 2
qp
d C Gy x
p
π
⎛ ⎞⎟⎜ ⎟⎜= + ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠
 
ˆ ˆ ˆ2 xy zx yzq d d d=  
2 2 2ˆ ˆ ˆ
xy yz zxp d d d= + +  
( )
( )( )
( )
2
2
2 2
2 2
2 2
2
ˆ ˆ
2
ˆ sinˆ
2
ˆˆ cos
2
I
xy
I
yz
xz
I
R z
d
y
R z y z x
d
y a z
z a a z
d x
R za z
ω
ω
ω λ
−
−
−
⎧⎪⎪⎪⎪ =⎪⎪⎪⎪⎪ ⎛ ⎞−⎪⎪ ⎟⎜ ⎟=⎨ ⎜ ⎟⎜ ⎟⎪ ⎝ ⎠−⎪⎪⎪ ⎡ ⎤⎪ ⎛ ⎞+ −⎪ ⎟⎜⎢ ⎥⎪ ⎟⎜= − + ⎟⎪ ⎢ ⎥⎜ ⎟⎪ ⎜ ⎟− ⎝ ⎠⎢ ⎥⎪ ⎣ ⎦⎪⎩
 
( ) ( ) ( )22 2 2-2IR z a a z aλ κ= + − +  
(2.IV.48) ( ) ( )( )
( ) 2 2 2
rm, 2 0 0 2 20
1
2 ˆ ( ) d d
c z
interface
I
a z b
C C R z x z
a z
π α
μ
ωκα −−
⎡ ⎤+ −⎢ ⎥= ⎢ ⎥−⎢ ⎥⎣ ⎦
∫ ∫P  
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(2.IV.49) ( ) [ ] ( ) ( )( )
( ) 2 2 22
rm, 2 2 20
1
2 ˆ ( ) sin d d
c z
interface
I
a z b
G G R z x x z
a z
π α
μ
ωκα −−
⎡ ⎤+ −⎢ ⎥= ⎢ ⎥−⎢ ⎥⎣ ⎦
∫ ∫P  
 
( )2 2
2
cos
( )I
a a z
b x
R z
λ
−
+ −
= +  
   ( ) ( )2IR Z R Z aκ−= −  
( ) ( ) ( )22 2 2-2IR z a a z aλ κ= + − +  
Région I – Zone 3 
(2.IV.50)   ( ) ( )( )
( )
2
2 2
2
rm, 3 0 0 2 2 20
2
ˆ tan 1 cos d
c
volume
I I
I
z a a z
C C R z a z
R za z
λω μ κ μ− −
−
⎡ ⎤⎡ ⎤⎛ ⎞⎢ ⎥+ − ⎟⎜⎢ ⎥⎟⎢ ⎥⎜= − + − + ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟− ⎝ ⎠⎢ ⎥⎢ ⎥⎣ ⎦⎣ ⎦
∫P  
(2.IV.51)   ( ) ( ) ( )[ ]
( )
2
2 2 2
3
rm, 3 2 2 20
2
ˆ sin
1 cos d
3cos
c
volume
I I
I
G z a a z
G R z a z z
R za z
ω μ λκ μμ− − −
⎡ ⎤⎛ ⎞+ − ⎟⎜⎢ ⎥⎟⎜= − + − + ⎟⎢ ⎥⎜ ⎟⎜ ⎟− ⎝ ⎠⎢ ⎥⎣ ⎦
∫P  
(2.IV.52)   ( ) ( ) ( )[ ]
( )
2
2 2
rm, 3 0 0 2 2 20
2
2 ˆ tan 1 d
c
interface
I I
I
z a a z
C C a R z a z z
R za z
λωκ μ κ− −
−
⎡ ⎤⎛ ⎞⎛ ⎞⎢ ⎥+ − ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟⎜⎢ ⎥⎜= − + ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎢ ⎥⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ − ⎝ ⎠⎝ ⎠⎢ ⎥⎣ ⎦
∫P  
(2.IV.53)   ( ) ( ) ( )[ ]
( )
2
2 2 2
2
rm, 3 2 2 20
2
sin
ˆ 1 d
cos
c
interface
I I
I
z a a z
G G a R z a z z
R za z
μ λωκ κμ− − −
⎛ ⎞⎛ ⎞+ − ⎟⎜ ⎟⎜ ⎟⎟⎜ ⎜= − + ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ ⎜ ⎟⎟⎜ − ⎝ ⎠⎝ ⎠∫P  
( ) ( ) ( )22 2 2-2IR z a a z aλ κ= + − +  
Puissance due au décollement 
- Matériau avec résistance à la traction 
(2.IV.54) ( ) ( )( )3 1 2 1rm 0 ˆ cos tan cosdecoll C a ωκ π λ λ λ− −⎡ ⎤= − +⎢ ⎥⎣ ⎦P  
- Matériau sans résistance à la traction 
Région I 
(2.IV.55) ( )
( )
( )( )
2 2
2 2
2 22 2
rm, 0
0
0
2 ˆ ln d
2 2 2
a z a
c
decoll
I
t t a
C a t t a t z
λκω κ κ
− +⎛ ⎞⎟⎡ ⎤⎜ ⎟⎜ ⎟⎢ ⎥= − + + + + +⎜ ⎟⎜⎢ ⎥ ⎟⎜ ⎟⎣ ⎦⎜⎝ ⎠∫P  
Région II 
(2.IV.56) ( )
( )
( )( )
2 2
2 2
2 2
2 22 2
rm, 02 ˆ ln d2 2 2
a a z
a
decoll
II
c
a a z
t t a
P C a t t a t z
λ
λ
κω κ κ
+ −
− −
⎛ ⎞⎟⎡ ⎤⎜ ⎟⎜ ⎟⎢ ⎥= − + + + + +⎜ ⎟⎜⎢ ⎥ ⎟⎜ ⎟⎣ ⎦⎜⎝ ⎠∫  
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2.V ANNEXE : Les solutions de Salençon & Matar 
(1982) 
Salençon & Matar (1982) ont présenté des solutions exactes pour la capacité portante d’une semelle filante 
et d’une semelle circulaire soumise à une force verticale centré. Ils ont utilisé la méthode des 
caractéristiques et ils étaient capables de construire un champ de contraintes statiquement admissible 
complet (équilibre et conditions aux limites satisfaites partout dans le domaine du problème) ainsi que le 
champ de vitesses cinématiquement admissible qui lui correspond. Les configurations examinées 
comportent les éléments suivants : 
a. La cohésion du sol à la surface 0C . 
b. Le gradient vertical de cohésion G . 
c. L’angle du frottement du sol φ .  
d. L’épaisseur de la couche de sol de fondation notée par H . 
e. Une surcharge verticale à la surface du sol q . 
La capacité portante d’une semelle filante est donnée par l’expression suivante : 
(2.V.1) u 0
0
1
4c c
GD
q q C N
C
μ ⎛ ⎞⎟⎜ ′= + + ⎟⎜ ⎟⎜⎝ ⎠  
Similairement, pour une semelle circulaire : 
(2.V.2) u ( )q q q qν= + −u?  
Dans les équations précédentes, D  désigne la largeur de la semelle filante ou le diamètre de la semelle 
circulaire.  
On va se concentrer ici au cas 0φ = ?  qui correspond à sols purement cohérents. Pour l’application des 
équations (2.V.1) et  (2.V.2), il est nécessaire d’évaluer les quantités cN ′ , cμ  et ν .  
La quantité cN ′  est fonction du rapport /D H . Elle est donnée par le diagramme de la Figure 2.V.1. Cette 
quantité correspond au coefficient de capacité portante dû à la cohésion du sol à la surface 0C . 
La quantité cμ est fonction du rapport /D H  et du rapport 0/GD C . Elle est donnée au moyen du 
diagramme sur la Figure 2.V.2. Ce paramètre exprime l’augmentation de la capacité portante due à la 
présence d’un gradient vertical de cohésion G  non nul. 
Finalement, la quantité ν est aussi fonction des /D H  et 0/GD C . Ce paramètre correspond au coefficient 
de forme pour une semelle circulaire. Sa valeur est donnée au moyer de diagramme sur la Figure 2.V.3. 
 
312 Annexe 2.V  
 
 
Figure 2.V.1. – Évaluation du paramètre cN ′ comme fonction du rapport /D H selon les solutions par 
Salençon & Matar (1982). 
 
 
 
Figure 2.V.2. – Évaluation du paramètre cμ comme fonction des rapports /D H et 0/GD C selon les 
solutions par Salençon & Matar (1982). 
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Figure 2.V.3. Évaluation du paramètre ν comme fonction des rapports /D H et 0/GD C selon les 
solutions par Salençon & Matar (1982). 
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Résumé 
L’objectif de cette thèse est de contribuer à l’étude du comportement sismique des fondations superficielles 
et d’offrir de nouveaux outils pour le traitement de problèmes pertinents, orientés vers la nouvelle 
philosophie de conception parasismique des structures : la conception basée sur la performance 
(« performance-based design »). On a travaillé suivant quatre axes d’approche sur la problématique de la 
thèse : 
a. Reconnaissance des caractéristiques principales du problème par l’examen de ruptures sismiques de 
structures réelles. Cet effort a abouti à la création d’une base de données d’environ 200 structures qui ont 
subi une rupture par perte de capacité portante au niveau de la fondation. 
b. Approche théorique pour la détermination de la capacité portante sismique d’un système de 
fondation. On a traité le problème de la capacité portante sismique d’une semelle circulaire sur un sol 
purement cohérent hétérogène par l’approche cinématique du Calcul à la Rupture. Les solutions établies 
nous ont permis de proposer une modification/extension des procédures de conception existantes qui sont 
incorporées dans les normes de conception parasismique européennes (Eurocode 8).   
c. Approche expérimentale pour la validation de la solution théorique établie. Une collaboration avec le 
LCPC – Centre de Nantes a abouti à la planification des trois séances d’essais en centrifugeuse. Les deux 
premières séances sont incluses dans la thèse et portent sur la détermination de la capacité portante d’une 
semelle circulaire sur sol cohérent sous chargement quasi-statique.  
d. Développement d’un outil intégré permettant la mise en œuvre d’analyses dynamiques efficaces 
pour la prise en compte de l’interaction sol-structure non-linéaire au niveau de la fondation. On a développé 
un nouveau modèle de macroélément pour le système sol-fondation. Le macroélément est utilisé comme 
élément de liaison à la base de la superstructure et reproduit les effets non-linéaires qui ont lieu au niveau 
de la fondation lors d’une sollicitation sismique. Le modèle proposé comporte deux mécanismes en 
couplage : la plastification du sol et le décollement qui peut se produire sur l’interface sol-structure. 
L’objectif de cet outil est de permettre d’effectuer de manière efficace un grand nombre d’analyses de 
structures dynamiques non-linéaires. 
L’objectif ultérieur de nos développements est d’enrichir les normes de conception parasismique actuelles et 
de les orienter vers une philosophie de conception basée sur la performance des structures lors d’un séisme. 
 
Abstract 
The objective of the current thesis is to contribute to the study of shallow foundations under seismic 
excitation and to offer new tools for the treatment of related problems in engineering practice, with a 
particular focus on performance-based design. The undertaken research was organized following four axes of 
approach:  
a. Identification of the main characteristics of the problem by examining real foundation seismic 
failure. This effort led to the creation of a database of approximately 200 structures of all types that suffered 
a seismic failure at the foundation level. 
b. Theoretical approach for the determination of the seismic bearing capacity of shallow foundations. 
The problem of a circular footing on a heterogeneous purely cohesive soil was treated with the kinematic 
approach of the Yield Design theory. The established solutions suggest a significant extension of the design 
procedures incorporated in the European earthquake-resistant design norms by introducing three-dimensional 
footing geometry and soil heterogeneity. 
c. Experimental approach for the validation of the established theoretical results. A project with the 
French Central Laboratory of Bridges and Highways (Laboratoire Central des Ponts et Chaussées) was 
undertaken, focusing on the determination of the bearing capacity of the configuration treated in the 
theoretical approach through centrifuge tests.  
d. Development of a tool for efficient non-linear dynamic soil-structure interaction analyses. A new 
macroelement model has been developed comprising two coupled non-linear mechanisms: the irreversible 
soil behaviour via a bounding surface hypoplastic model and the uplift that may take place in the soil-
foundation interface via a phenomenological non-linear elastic model.  
The perspective of these contributions is to enrich the existing design norms by orienting them towards the 
promising performance-based design philosophy. 
 
